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PROGRAMA EN VISUAL BASIC PARA EL CÁLCULO Y DISEÑO 




En el presente trabajo de graduación se ha desarrollado un sistema a partir 
de Microsoft VBA (Visual Basic for Applications) de Microsoft Excel, para el 
cálculo y diseño de Muros de Contención y Estribos de Puentes basados 
en Normas vigentes en Ecuador, de una manera más rápida y óptima, 
obteniendo resultados que se acoplen a nuestras necesidades. 
 
Mediante el sistema se ha realizado el análisis estático de cargas por medio 
de Métodos de Rankine y Coulomb, y el análisis pseudo-estático de las 
cargas por medio de los Métodos Sismo-Resistente, Mononobe-Okabe y 
Seed, siendo el método de Rankine el más exigente en el análisis estático 
y el Método de Seed en el análisis pseudo-estático. 
 
El usuario contará con un sistema de diseño que optimiza el tiempo de  
















MUROS DE CONTENCIÓN/ MURO A GRAVEDAD/ MURO EN 
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PROGRAM IN VISUAL BASIC FOR CALCULATING AND DESIGN OF 
RETAINING WALLS, AND ABUTMENTS. 
 
 
In this thesis graduation, has developed a system based on Microsoft VBA 
(Visual Basic for Applications) of Microsoft Excel for calculation and design 
of Retaining Walls and  Abutments Bridges based on existing Standards in 
Ecuador, in a way faster and optimal, obtaining results that fit our needs. 
 
 
Through the system has performed the static load analysis by Rankine and 
Coulomb methods and the pseudo-static analysis of loads through Methods: 
Earthquake-Resistant, Mononobe-Okabe and Seed, being the method of 
Rankine the most demanding in the static analysis and the method of Seed 
in the pseudo-static analysis. 
 
The user will have a system design which optimizes the computation time 
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El suelo es el elemento de mayor uso e importancia en la ingeniería civil  ya 
que sobre este se apoyan todas las obras civiles construidas, además se 
lo utiliza como elemento de construcción como en el caso de terraplenes o 
como relleno en varias estructuras.  
 
El suelo es uno de los factores que más influye en el diseño y construcción 
de cualquier obra civil, por lo que el estudio de sus propiedades mecánicas 
es fundamental para brindar estabilidad y seguridad a la estructura. 
 
Debido a la gran variedad de suelos y su influencia en las obras civiles, se 
ha creado un área de la Ingeniería especializada en el estudio de las 
propiedades físico-químicas y mecánicas del suelo, como es el caso de la 
Mecánica de Suelos, la cual fue fundada por Karl von Terzaghi, a partir del 
año 1925. 
 
Las técnicas de diseño y construcción han ido evolucionando desde las 
primeras grandes obras, que se adaptaron a sus medios y recursos, 
surgiendo así métodos más simples y rápidos para culminar cada proyecto. 
 
Los Muros de Contención y Estribos de Puentes son estructuras que han 
tenido una evolución en su diseño y construcción, siendo además los muros 
uno de los tipos de obras más comunes en la ingeniería utilizadas en 
edificaciones, caminos, obras hidráulicas, sanitarias,  etc. El principio 
fundamental de un muro es de servir de elemento de contención de un 
material, que por lo general es el suelo. 
 
El tipo de muro que se construirá estará sometido a varios factores para su 
diseño como es la altura total que tendrá el muro, las características del 
suelo donde descansará la estructura y sobretodo el factor económico 
determinarán el tipo de muro a construir para cumplir con nuestras 
necesidades. 
 
En la actualidad los métodos de diseño han alcanzado grandes niveles de 
exactitud utilizando procesos y herramientas más precisas de cálculo, como 
es el caso de ordenadores empleados para resolver métodos matemáticos 
más precisos y complejos, llevando al límite cada diseño, todo esto en 
fracciones del tiempo que tomaba realizar estos cálculos en décadas 
pasadas. 
 
La variedad de software existente en la actualidad para el diseño de 
estructuras es muy amplio, en nuestro medio no existe un software 
específico para el cálculo y diseño exclusivo de Muros de Contención y 




Siendo Microsoft Excel una de las herramientas informáticas más utilizadas 
para el cálculo matemático que se encuentra presente en la mayoría de los 
ordenadores a nivel mundial, se optó por este software ya que posee el 
completo Microsoft VBA (Visual Basic for Applications), el cual nos permite 




Siendo los Muros de Contención una de las estructuras más habituales e 
importantes al igual que los Estribos de Puente, su diseño debe cumplir 
todas las normas y requerimientos mínimos para garantizar su estabilidad 
y seguridad. 
 
El diseño de estas estructuras puede conllevar a realizar un gran número 
de repeticiones del cálculo hasta alcanzar las dimensiones más óptimas de 
estabilidad y seguridad, lo que se traduce en una gran cantidad de tiempo 
y esfuerzo empleados. 
 
La mayor parte de herramientas informáticas no tienen un tratamiento 
especial para cada tipo de Muro, obteniendo resultados muy generales. 
 
Este trabajo pretende crear una aplicación dentro de la herramienta 
informática Microsoft Excel para el diseño de estas estructuras, siguiendo 
normas y criterios vigentes en nuestro medio, optimizando dimensiones, 
reduciendo así los volúmenes de obra, el tiempo utilizado en el cálculo y al 
estar basada en Microsoft VBA (Visual Basic for Applications) pueda  





 Crear una aplicación dentro de Microsoft Excel utilizando Microsoft 
VBA (Visual Basic for Applications) para el diseño de Muros de 
Contención y Estribos de Puentes. 
 




 Diseñar una aplicación para el cálculo y diseño de Muros de 
Contención a Gravedad, Cantiléver, Muros con Contrafuertes, Muros 





 Diseñar una aplicación para el cálculo de Estribos de Puentes 
mediante las especificaciones para el Diseño de Puentes de la 
Asociación Americana de Oficiales de Carreteras y Transporte 












































FUNDAMENTOS BÁSICOS DE MECÁNICA DE SUELOS 
 
1.1. Definición de Suelo  
El suelo es el sustrato físico de la superficie terrestre, generada de la 
desintegración por acción física, química de las rocas o de los residuos 
generados por los seres vivos que habitan dicha superficie. 
En la ingeniería, el suelo es el espacio físico en el que se construye 
cualquier infraestructura. 
1.2. Características Mecánicas 
1.2.1. Cohesión  
Cohesión es la propiedad de un suelo fino, el cual ofrecer resistencia a 
cambiar de forma, debido a la ligazón entre sus partículas, que son tan 
pequeñas como para estar  sujetas a fuerzas de tipo eléctrico y molecular. 
Esta definición incluye los fenómenos de cohesión y adhesión como se 
entienden ordinariamente. 
 
Una de las consecuencias más importantes de la existencia de cohesión 
en los suelos, es la de ofrecer resistencia al deslizamiento en un 
determinado plano, propiedad que recibe el nombre de resistencia al corte. 
Es práctica común usar ambos términos como sinónimos. Sin embargo, 
debe tenerse presente que, mientras la cohesión es la propiedad básica 
que incluye complicados fenómenos físicos-químicos, la resistencia al corte 
es una de las manifestaciones físicas de aquella.  
 
Gráfico 1.1 Ensayo de Permeabilidad. 









𝑐 = 𝑐𝑜ℎ𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎 
𝑝𝑣 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑉𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙 
𝜃 = á𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑐𝑙𝑖𝑛𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑜 𝑎 𝑙𝑎 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙 
 
1.2.2. Fricción interna 
Es la resistencia al deslizamiento causado por la fricción que hay entre las 
superficies de contacto de las partículas y de su densidad en un plano de 
falla, en la cual la resistencia al corte es directamente proporcional a la 
presión normal. 
 
La fricción interna se mide utilizando el ángulo de fricción interna, mediante 
la siguiente fórmula: 
 
                                𝑡 = 𝑝 ∗ tan ∅                                  (1.2) 
 
Donde: 
t = resistencia unitaria. 
p = presión normal. 
ø = ángulo de fricción interna. 
 
1.2.3. Compresibilidad  
La comprensibilidad es la propiedad que se refiere a la disminución de 
volumen que experimenta un suelo al aplicar una presión sobre él. Se mide 
a través del módulo de comprensibilidad “C”, que es el cambio de volumen 
por unidad de volumen, dividido por la presión aplicada. 
 
 
Gráfico 1.2. Compresibilidad. 
Fuente: Mecánica de suelos en la Ingeniería  Vial, Dusan Dujsin Q, Jorge Rutlant F. 
 
  C =
𝑉𝑖− 𝑉𝑓
𝑃𝑜∗ 𝑉𝑖
                                       (1.3) 
Donde: 
𝐶 = 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑏𝑖𝑙𝑖𝑑𝑎𝑑. 
𝑉𝑖 = 𝑉𝑜𝑙𝑢𝑚𝑒𝑛 𝐼𝑛𝑖𝑐𝑖𝑎𝑙. 
𝑉𝑓 = 𝑉𝑜𝑙𝑢𝑚𝑒𝑛 𝐹𝑖𝑛𝑎𝑙. 
𝑉𝑖 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝐴𝑝𝑙𝑖𝑐𝑎𝑑𝑎. 
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Los cambios volumétricos no solo son originados por efecto de la presión 
exterior aplicada sino también por los cambios de humedad que 
experimenta el suelo. En este sentido, el cambio de volumen debido al 
efecto de la película de agua adsorbida está asociado fundamentalmente a 
los suelos de textura más fina y tiene poca importancia en los suelos 
granulares. 
 
1.2.4. Permeabilidad  
Permeabilidad es la propiedad de un suelo (o, en general, un medio poroso) 
que permite el paso de un fluido a través de él bajo la aplicación de una 
presión hidrostática. En mecánica de suelos un material se considera 
permeable cuando contiene poros, grietas u otros espacios 
intercomunicados que permiten el flujo del aire o agua. 
La permeabilidad tiene su expresión cuantitativa por medio del coeficiente 




𝑖  𝐴  𝑡
   ;  𝑖 =  ( 
ℎ1− ℎ2
𝑙
)                         (1.4) 
 
Donde:  
Q = Volumen de agua que se descarga en un tiempo t 
A = Sección del suelo en la dirección normal al flujo. 
i = Gradiente hidráulico. 
h1 = altura del primer tramo. 
h2 = altura del segundo tramo. 
l = longitud del tramo de suelo. 
t = tiempo. 
 
 
Gráfico 1.3 Ensayo de Permeabilidad. 
Fuente: Mecánica de suelos en la Ingeniería  Vial, Dusan Dujsin Q, Jorge Rutlant F. 
 
Los principales factores que tienen influencia en la permeabilidad son: 
 
a. La velocidad del fluido (que varía con la temperatura). 
b. El tamaño y continuidad de los poros o grietas a través de los cuales 
pasa el fluido, factor que está condicionado por 
 
- El tamaño y forma de las partículas de la masa de suelo. 
- La densidad del suelo, 
- La estructura del suelo. 
 7 
 
c. La presencia de discontinuidades. Las discontinuidades del suelo 
afectan fuertemente la permeabilidad media de la masa y deben ser 
consideradas en problemas específicos de diseño. 
  
1.2.5. Capacidad de Soporte 
Capacidad de soporte de un suelo es la carga por unidad de área, para una 
superficie de forma y dimensiones determinadas, que no produce más que 
un asentamiento previsto. 
La capacidad de soporte es una de las propiedades de los suelos. Su 
comportamiento, al estar sometidos a tensiones es bastante más complejo 
que el de otros materiales. Las deformaciones que experimenta no sólo 
dependen del “tipo de suelo” que se trate, sino también del estado en que 
se encuentre este en cuanto a su contenido de humedad, grado de 
compacidad, estructura interna, etc. Por otra parte, el suelo subyacente a 
una fundación puede presentar heterogeneidades de importancia, 
acusando grandes variaciones de resistencia según la dirección de 
aplicación de las tensiones (anisotropía). Finalmente, las deformaciones 
que experimente un suelo deben necesariamente relacionarse con la 
estructura solicitante, ya que ciertos órdenes de magnitudes pueden ser 
tolerantes para algunas construcciones y prohibitivos para otras.  
Cuando un suelo es sometido a tensiones, sufre una determinada 
deformación. Si alcanza el valor límite de su resistencia, el suelo sufre una 
ruptura por corte o falla por corte. Desde el punto de vista de la mecánica 
de suelos, interesa tanto tener un adecuado factor de seguridad  a la falla 
por corte como que la estructura solicitante no sufra una deformación tal 
que se produzca daños. 
 
1.2.6. Resistencia a la Degradación. 
La resistencia de la degradación puede ser considerada como una 
importante propiedad de los suelos que se usan como materiales de 
construcción en  bases, sub-bases y pavimentos. Se entenderá como 
degradación como el proceso de desintegración y descomposición que 
sufren las partículas del suelo al estar sujetas a la acción del clima, 
compactación, trafico, etc. en este sentido, para poder predecir con relativa 
exactitud el comportamiento de un suelo es indispensable conocer sus 
características químicas expresadas mediante indicadores representados 
como la razón sílice-sesquióxidos y la concentración de iones hidrogeno, 
por otra parte, establecer índices adecuados que permitan medir el grado 
de degradación. 
Los ensayos tradicionales (por ejemplo Desgaste Los Ángeles), son 
adecuados para medir el comportamiento de las fracciones gruesas del 
suelo, pero no dan indicación sobre la fracción más fina. 
1.3. Materiales de Relleno. 
1.3.1. Suelos Friccionantes. 
Son suelos de partículas relativamente grandes, por lo cual no tienden a 
juntarse ni a adherirse, presentando resistencia al corte, es decir, que la 
cohesión no está presente en dichos suelos. Está presente en su mayoría 
en gravas limpias y arenas limpias y limos. 
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1.3.2. Suelos Cohesivos. 
Son suelos de partículas muy pequeñas que poseen la propiedad de la 
atracción intermolecular predominan los efectos electroquímicos 
superficiales, presentan resistencia al corte sin presión normal de exterior. 
Las partículas tienden a juntarse en presencia del agua. Está presente en 
su mayoría en arcillas y limos. 
 
1.3.3. Suelos Cohesivos – Friccionantes. 
Son suelos de partículas grandes que contienen pequeñas cantidades de 
materiales aglutinantes cuya resistencia al corte está constituida por 
cohesión y fricción entre sus partículas, como en una arena arcillosa o en 
un limo arenoso no saturado 
 
1.3.4. Materiales recomendados para relleno. 
De toda la variedad de tipos de suelos podemos mencionar a aquellos que 
desempeñaran bien su papel como material de relleno. Los suelos de grano 
grueso como gravas, arenas, gravas y arenas con limos son los tipos de 
suelos de mejor desempeño como materiales de relleno por sus 
propiedades físicas y mecánicas que brindan una gran estabilidad y 
seguridad al relleno. 
Por otro lado las arcillas, las arcillas limosas son suelos que se deben evitar 
al momento de elegir materiales de rellenos que estos suelos, 
esencialmente la arcilla, al saturarse incrementan su volumen y por lo tanto 
la presión ejercida sobre su estructura de contención provocando así la falla 
de la misma. 
1.4. Teoría de Empuje de Suelo. 
Las estructuras de contención  como los muros y estribos de puentes están 
diseñados para soportar las fuerzas que ejercen sobre ellos tanto el suelo 
de relleno como el suelo de cimentación. 
Las presiones del suelo se incrementan o disminuyen en función de la 
deformidad que posee el elemento de contención. Cuando el elemento 
tiene una restricción al desplazamiento y la deformación de este al igual 
que del suelo de cimentación, son casi nulas, tenemos un empuje de suelo 
estático en reposo. 
Al incrementarse el desplazamiento de la estructura de contención se 
puede producir el estado de equilibrio plástico o falla por corte generando 
el empuje de suelo estático activo. 
Las presiones que el suelo ejerce sobre el muro están en función de su 
profundidad como si se tratara de un fluido. Para la determinación del 
empuje de tierra E se utilizará el método del fluido equivalente, mediante 
fórmulas: 
 
𝐸𝑎 = ( 
1
2
   𝛾 𝐻2)𝐾                                   (1.5) 
Donde: 
𝐻 = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎 
𝛾 = 𝑃𝑒𝑠𝑜 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐í𝑓𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐾 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑒𝑠𝑡á𝑡𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒 𝑒𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
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1.4.1. Empuje Activo del Suelo. 
Al romperse el estado en reposo por causa del deslizamiento de la 
estructura, el suelo tiende a expandirse lateralmente produciéndose la falla 
por corte y un hundimiento en el suelo que se presenta a lo largo del plano 
de falla, dicho plano va desde el pie de la estructura hasta la superficie libre 
del suelo. 
La presión estática activa  genera un empuje total Ea.  
 
𝐸𝑎 = ( 
1
2
   𝛾 𝐻2)𝐾𝑎                         (1.6) 
donde: 
𝐻 = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎 
𝛾 = 𝑃𝑒𝑠𝑜 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐í𝑓𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
 
Este empuje total Ea al ser proporcional a la profundidad genera un 
diagrama de presiones triangular el cual tiene su punto de aplicación a dos 
tercios de la altura total de la estructura de contención. 
El coeficiente activo Ka puede ser determinado por varios métodos como 
el Método de Coulomb, Método de Rankine, y Método de Terzaghi, cada 
uno toma diferentes parámetros o  simplificaciones para su cálculo pero sus 
resultados están dentro de márgenes permitidos. 
 
 Teoría de Coulomb para suelos Granulares. 
Charles de Coulomb supone que la superficie de rotura se produce en el 
suelo, no a través de líneas logarítmicas sino de planos. Asumió que la 
fuerza que actúa en la espalda del muro es el resultado del peso de la cuña 
de suelo sobre una superficie plana de falla, limitada de un lado por el 
paramento, y del otro por una superficie plana, dicha cuña de falla se 
comporta como un cuerpo rígido. La falla se produciría entonces a través 
de un plano potencial de rotura, lo cual no es cierto, pero permite calcular 
con rapidez el empuje. Por lo tanto, la teoría de Coulomb permite calcular 
problemas en los cuales el paramento no es vertical, y la superficie de 
relleno tiene cualquier forma.  
La cuña de falla se mueve a lo largo de la pared interna del muro, 
produciendo fricción entre éste y el suelo, δ es el ángulo de fricción entre 
el suelo y el muro. 
La reacción Ea de la pared interna del muro sobre el terreno, formará un 
ángulo δ con la normal al muro, si la pared interna del muro es muy lisa o 
esta pulida se toma a δ = 0 y el empuje activo actuará perpendicular a ella. 
 














                 (1.7) 
 
𝛼 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜 𝑐𝑜𝑛 𝑙𝑎 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 
𝛽 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 𝑐𝑜𝑛 𝑙𝑎 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 
𝛿 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 − 𝑚𝑢𝑟𝑜 
∅ = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 
 
El valor para δ puede variar de 𝛿 =
1
2
 ∅  a  𝛿 =
2
3
 ∅   
 










         (1.8) 
 
 










         (1.9) 
Si no hay fricción, que corresponde a muros con paredes muy lisas (δ = 





= 𝑇𝑎𝑛2 (45° − 
∅
2
 )                       (1.10) 
 
Dado que Ea  actúa formando un ángulo δ con la normal al muro, es ta  
fuerza no es horizontal. El Ea será horizontal solo cuando la pared del 
muro sea vertical (α = 90°)  y el  ángulo (δ =  0°).  En tal sentido,  las 
componentes horizontal  y vertical  del Ea  se obtienen adecuando la 





Gráfico 1.5 Cálculo de ángulo w para componentes de Ea 
 
𝛿 + 3̂  = 90 − 2̂                                              (1.11) 
∝ = 𝛿 + 2 ̂           ⇒     2̂  =  ∝  − 𝛿                      (1.12) 
 
Igualando 1.10 y 1.11 tenemos: 
 
    𝛿 + 3̂  = 90 +  𝛿 − ∝                             
    𝜔 = 90 +  𝛿 − α                                       (1.13) 
 
Tenemos: 
𝐸𝑎ℎ =  ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎 . 𝐶𝑜𝑠 𝜔                        (1.14) 
 
𝐸𝑎𝑣 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎. 𝑆𝑒𝑛 𝜔                                 (1.15) 
 
Donde: 
𝐸𝑎ℎ y 𝐸𝑎ℎ son es las componentes horizontal y vertical del Ea.  
 
Para valores de: α = 90° y δ  = 0°, el ángulo  ω resulta = 0,  
𝐸𝑎ℎ = 𝐸𝑎 
𝐸𝑎𝑣 =  0  
 
 Teoría de Rankine para Suelos Granulares. 
Rankine hace referencia a las variaciones de tensiones que se producen 
en una masa de suelos, cuando se produce un relajamiento o un aumento 
de la tensión horizontal; considera esos dos casos extremos e impone 
ciertas condiciones de borde para un prisma elemental que se encuentra 
dentro de una masa semi-infinita. 
La teoría de Rankine viene a ser un caso específico de la teoría de 
Coulomb, ya que esta teoría adopta parámetros específicos que simplifican 





1. El suelo es una masa homogénea e isotrópica. 
2. No existe fricción entre el suelo y el muro. 
3. La cara interna del muro es vertical (α = 90°). 
4. La resultante del empuje de tierras está ubicada en el extremo del 
tercio inferior de la altura. 
5. El empuje de tierras es paralelo a la inclinación de la superficie del 
terreno, es decir, forma un ángulo β con la horizontal. 
 
El coeficiente Ka según Rankine es: 
 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽− √𝐶𝑜𝑠2𝛽−𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽+ √𝐶𝑜𝑠2𝛽−𝐶𝑜𝑠2𝜙
               (1.16) 
 
 
Si en la ecuación (1.16), la inclinación del terreno es nula (β = 0°), se 
obtiene una ecuación similar a la de Coulomb (ecuación 1.9) para el caso 





= 𝑇𝑎𝑛2 (45° − 
∅
2
 )               (1.17) 
 
En el caso de empuje activo la influencia del ángulo δ es pequeña y 
suele ignorarse en la práctica. 
En la teoría de Rankine, se supone que la cara interna del muro es 
vertical (α = 90°), y que el empuje de tierras es paralelo a la inclinación 
de la superficie del terreno, es decir, forma un ángulo β con la horizontal, 
es este sentido, esta fuerza no es siempre horizontal. Las componentes 
horizontal y vertical del Ea  se obtienen adecuando la expresión. 
 
 
𝐸𝑎ℎ =  ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎 . 𝐶𝑜𝑠 𝛽                  (1.18) 
 
𝐸𝑎𝑣 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎. 𝑆𝑒𝑛 𝛽                 (1.19) 
 
 
Para valores de: β = 0°, resulta: 𝑬𝒂𝒉 = 𝑬𝒂 y 𝑬𝒂𝒗 =  0. 
 
 Teoría de Terzaghi. 
Terzaghi y Peck formularon un sistema de cálculo para pequeños muros  
que llamaron semi-empírico. El método es aplicable sólo en muros de 
menos de 6 m de altura y únicamente a muros cuyo trasdós sostenga un 
relleno, el cual debe estar aceptablemente drenado. 
La teoría se basa en la clasificación de los terrenos de relleno en cinco 
tipos, fácilmente identificables por simple inspección.  
 
Clasificación de los terrenos. 
Los terrenos se clasifican en los cinco grupos siguientes: 
1. Suelos de grano grueso sin mezcla de finos, muy permeables (arena 
limpia o grava). 
2. Suelos de grano grueso, pero de pequeña permeabilidad, debido a la 
presencia de una cantidad apreciable de finos limosos. 
3. Suelos residuales compuestos de arena fina limosa, con materiales de 
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grano grueso, incluso bolos, y bastante arcilla. 
4. Arcilla blanda o muy blanda, fangos orgánicos, o arcillas limosas. 
5. Arcilla media firme o fragmentada, protegida de toda fuente agua o de 
inundaciones que penetren en la arcilla. 
El tipo 5 de suelo no se suele emplear como relleno por considerarlo de 
características altamente inestables si no se tiene un buen control del 
contenido de agua en su interior. 
 
Para cada una de ellas dan un ábaco basado en las teorías del empuje de 
tierras y en las características medias de los terrenos que cada clase 
abarca, pero introduciendo correcciones para tener en cuenta los efectos 
de las variaciones de cohesión, etc. 
 
Los casos prácticos más frecuentes en lo que se refiere a la disposición del 
terraplén y su sobrecarga pueden clasificarse en cuatro tipos: 
 
1. Terraplén con superficie plana, horizontal o inclinada, sin 
sobrecarga. 
La presión puede determinarse por la ecuación de Rankine (1.18) y 
(1.19) que están en función de ángulo β de inclinación del talud. 
 
𝐸𝑎ℎ =  ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎 . 𝐶𝑜𝑠 𝛽                        (1.18) 
 
𝐸𝑎𝑣 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑎. 𝑆𝑒𝑛 𝛽                        (1.19) 
 
2. Terraplén con superficie plana inclinada (ángulo 𝛽), elevándose 
desde la coronación del muro hasta una cierta altura, a partir de la 
cual, es horizontal, sin sobrecarga. 
 
3. Terraplén con sobrecarga uniforme (q). El incremento de la presión 
uniforme sobre el plano vertical del extremo de la estructura donde 
actúa el muro se calcula por la fórmula: 
 






Tabla 1.1 Coeficiente C para cada tipo de relleno según Terzaghi. 
Fuente: Texto Obras Civiles, Ing. Jaime Hidalgo R. 
 
𝑃 = 𝐶 ∗   𝑞                                             (1.20) 
 Donde: 
            𝑃 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 
            𝐶 = 𝑉𝑎𝑙𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑒𝑖𝑛𝑡𝑒 
           𝑞 = 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑢𝑛𝑖𝑓𝑜𝑟𝑚𝑒𝑚𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑖𝑠𝑡𝑟𝑖𝑏𝑢𝑖𝑑𝑎 
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4. Terraplén con carga lineal uniforme, paralela a la coronación del 
muro. En este caso utilizamos la misma ecuación anterior, teniendo 
en cuenta el punto de aplicación de la presión, ya que esta actúa en 
una inclinación de 40° respecto de la horizontal desde el punto de 
aplicación de la carga hasta que intercepte al respaldo. Si dicha 
inclinación no intercepta al respaldo de la estructura la carga no 
tendrá efecto en la misma. 
 
En el caso de utilizar el suelo tipo 5, el valor de H a considerarse para los 
cálculos de empuje se debe reducir en 1.20 m y su trazo de palanca se 
encuentra a 1/3 de (H - 1.20 m). 
 
 Empuje Activo en Suelos Cohesivos. 
Los suelos cohesivos no saturados presentan una gran cohesión, 
comportándose como un material solido que puede ser moldeado en 
taludes verticales sin necesidad de construir elementos de contención, pero 
estos suelos al saturarse se comportan de manera plástica casi como 
fluidos ejerciendo precisiones similares a las hidrostáticas, siendo el cambio 
más significativo su incremento de volumen, el cual puede producir fuertes 
presiones sobre la estructura de contención llevándola a la falla y 
destrucción. 
Suelos Cohesivos Drenados 
Los esfuerzos en suelos cohesivos drenados (arcillas) se representan con 
el siguiente gráfico. 
 
 
Gráfico 1.6 Diagrama de Morh en Suelos Cohesivos drenados. 
Donde la ordenada en el origen (c) representa la Cohesión, Φ es el ángulo 
de fricción interna del suelo. 
Del gráfico podemos decidir: 








                                (1.21) 




 x sinϕ + 
ϑ3
2
 x sinϕ +
c
tanϕ






     (1.22) 
 
Multiplicando todo por 2 y haciendo el siguiente reemplazo en el tercer 





= cos𝜙                                    (1.23) 
Se obtiene: 
𝜐1 ∗ sin𝜙 + 𝜐3 ∗ sin𝜙 + 2𝑐 ∗  cos 𝜙 =  𝜐1 − 𝜐3        (1.24) 
𝜐3 ∗ (1 + sin𝜙) = 𝜐1 ∗ (1 − sin𝜙) − 2𝑐 ∗ cos 𝜙                (1.25) 
 
Dividiendo todos los términos para (1 + sin𝜙), obtenemos 
𝜗3 = 𝜐1 ∗ (
1−sin𝜙
1+sin𝜙
) − 2𝑐 ∗ (
cos𝜙
1+sin𝜙
)                 (1.26) 
 
Podemos reemplazar las siguientes identidades trigonométricas: 
(1−sin𝜙)
(1+sin𝜙)
= 𝑡𝑎𝑛2 (45 −
𝜙
2
)                         (1.27) 
(cos𝜙)
(1+sin𝜙)
= tan (45 −
𝜙
2
)                                             (1.28) 
 
Reemplazando estas ecuaciones obtenemos: 




) − 2𝑐 ∗  tan (45 −
𝜙
2
)             (1.29) 
 





= 𝑇𝑎𝑛2 (45° − 
∅
2
 )                   (1.17) 
 
Tenemos la ecuación de los esfuerzos en suelos cohesivos drenados. 
𝜗3 = 𝜗1 ∗ 𝐾𝑎 − 2𝑐 ∗  √𝐾𝑎                             (1.30) 
 
 
Gráfico 1.7 Diagrama de Esfuerzos Suelo Cohesivo - Drenado. 
El empuje real es igual a: 
                         𝐸𝑎 =
(𝜎1 𝐾𝑎−2𝑐 √𝐾𝑎 )∗(𝐻−𝐻𝑐)
2
                (1.31) 
Donde: 




         (1.32) 




𝑧 = 𝑝𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑜. 







    (1.34)  

























∗ 𝛾 ∗ 𝐾𝑎 ∗ 𝐻2 − 2 ∗ 𝑐 ∗ 𝐻 ∗ √𝐾𝑎 + 
2∗𝑐2
𝛾
     (1.35) 
 
Suelos Cohesivos no Drenados 
Para suelos cohesivos no drenados o saturados tenemos: 
 
Gráfico 1.8 Diagrama de Morh en Suelos Cohesivos No Drenados. 
Del gráfico tenemos: 
∅ = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 = 0 
 
De donde análogamente tenemos: 




) − 2𝑐 ∗  tan (45 −
𝜙
2
)                     (1.36) 
Pero:  ∅ = 0 
𝐾𝑎 =  1                    (1.37) 
 
Obtenemos la ecuación de esfuerzos en suelos cohesivos saturados: 
𝜗3 = 𝜗1 ∗  1 − 2𝑐 ∗  1                                   
𝜗3 = 𝜗1  − 2𝑐                                 (1.38) 
La ecuación de la presión estática activa  Ea: 
𝐸𝑎 = (𝜎1 − 2𝑐 ) ∗ (𝐻 − 𝐻𝑐)      (1.39) 
Donde: 




        (1.40) 





𝑧 = 𝑝𝑟𝑜𝑓𝑢𝑛𝑑𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑜. 







      (1.41) 







      (1.42) 




∗ 𝛾 ∗ 𝐻2 − 2 ∗ 𝑐 ∗ 𝐻 + 
2∗𝑐2
𝛾
      (1.43) 
 
1.4.2. Empuje Pasivo del Suelo. 
Cuando la estructura se desliza y empuja al terreno que esta contrario al 
deslizamiento, este terreno genera una reacción que contrarresta al 
movimiento de la estructura. Esta reacción al ser generada por el suelo 
comprimido alcanza el valor máximo de resistencia del suelo, a esta 
reacción se la llama Empuje Pasivo del Suelo Ep. 
 
𝐸𝑝 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) . 𝐾𝑝                                 (1.44) 
 
Donde: 
𝐾𝑝 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑃𝑎𝑠𝑖𝑣𝑎 
𝐻 = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙 𝑡𝑜𝑡𝑎𝑙.  
Este Empuje Pasivo tiene una distribución de esfuerzos proporcional a la 
profundidad análoga a distribución del Empuje Activo, igual que esta, su 
punto de aplicación se encuentra a 2/3 de la altura total. 
 
De la misma manera que para el Coeficiente Activo, podemos calcular el 
Coeficiente Pasivo para suelos no cohesivos por el Método e Coulomb y 
por el Método de Rankine: 
 










     (1.45) 
   
2. De la misma forma adecuando la formula (1.16) de Rankine 
obtenemos: 
 
𝐾𝑃 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽+ √𝐶𝑜𝑠2𝛽−𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽− √𝐶𝑜𝑠2𝛽−𝐶𝑜𝑠2𝜙
                (1.46) 
 






= 𝑇𝑎𝑛2 (45° + 
∅
2
 )                    (1.47) 
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Los Empujes pasivos para suelos cohesivos quedan determinados de la 
siguiente manera: 
 





∗ 𝛾 ∗ 𝐾𝑎 ∗ 𝐻2 +  2𝑐 ∗ 𝐻 ∗ √𝐾𝑎          (1.48) 





∗ 𝛾 ∗ 𝐻2 + 2𝑐 ∗ 𝐻       (1.49) 
 
1.4.3. Empuje de Suelo en Reposo. 
Cuando el elemento tiene una restricción al desplazamiento y la 
deformación de este al igual que del suelo de cimentación, son casi nulas, 
tenemos un empuje de suelo estático en reposo Eo. 
 
𝐸0 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2)𝐾0           (1.50) 
Donde: 
Ko es el coeficiente de Presión en Reposo. 
 
Para suelos normales o suelos granulares se utiliza con frecuencia para 
determinar el coeficiente de empuje de reposo la expresión: 
 
𝐾0 = 1 − 𝑆𝑒𝑛∅                                    (1.51) 
Donde: 
𝐾0 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑒𝑛 𝑅𝑒𝑝𝑜𝑠𝑜 
𝜙 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑖ó𝑛 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 
 
1.4.4. Empuje Sísmico del Suelo. 
Al ocurrir un efecto extraordinario como lo es un movimiento sísmico, el 
empuje estático que el suelo ejerce sobre la estructura de contención sufre 
un incremento dinámico causado por la acción sísmica. 
El diseño sísmico de la estructura deberá resistir el empuje estático del 
suelo y el incremento dinámico al mismo tiempo para garantizar su  
estabilidad y su integridad al ocurrir un evento extraordinario. 
Existen algunos métodos para calcular este incremento dinámico del suelo 
los cuales se exponen a continuación. 
            
 Método de Sismo-Resistente 
En este método nos limitamos a multiplicar la componente vertical y 
horizontal del empuje estático activo y el peso de la estructura por un 
coeficiente 𝐾𝑎𝑠 , el cual está dado por la fórmula obtenida de la Norma 
Ecuatoriana de la Construcción (NEC-13), Capítulo 2, numeral 2.7: “Diseño 
Basado En Fuerzas: Determinación De Las Fuerzas Sísmicas De Diseño 
Mínimas Y Efectos Relacionados”, sección 2.7.9.7. “Fuerzas Laterales” 
para Estructuras Diferentes a las de Edificación. 
 
𝐾𝑎𝑠 =
𝜂 .𝑍 .𝐹𝑎 .𝐼
𝑅





𝐾𝑎𝑠 =  𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑙𝑒𝑟𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑠í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝑍 =  Aceleración máxima en el terreno. 
𝜂 =  𝑅𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑚𝑝𝑙𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑟𝑎𝑙. 
𝐹𝑎 =  Coeficiente de amplificació𝑛 𝑑𝑖𝑛á𝑚𝑖𝑐𝑎.   
𝐼 =  𝐼𝑚𝑝𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎. 
𝑅 =  𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎𝑙. 
 
 
Gráfico 1.9 Incremento Dinámico según Análisis Sismo-resistente. 
El defecto que tiene este método es considerar, el mismo punto de 
aplicación del empuje estático para el empuje dinámico; es decir a 1/3 de 
la base.   
Para obtener los parámetros del coeficiente nos regimos a lo estipulado en 
el Capítulo 2 del NEC-13.  
 
a) ZONAS SÍSMICAS Y FACTOR DE ZONA Z 
MAPA DE ZONIFICACIÓN SÍSMICA PARA DISEÑO 
En el ecuador se han determinado seis zonas sísmicas representadas por 
el factor Z, como se representa en la Tabla 1.2 y en la Figura 1.10, el cual 
representa la  aceleración máxima  en  roca  esperada  para  el  sismo  de  
diseño, expresada como fracción de la aceleración de la gravedad.  
La zona de peligro sísmico intermedio, se encuentra ubicada en su mayoría 
en el nororiente ecuatoriano, mientras que la zona de peligro muy alta se 
encuentra en el litoral, mientras que el resto del territorio ecuatoriano se lo 
cataloga como zona de peligro sísmico alta. 
 
Zona sísmica I II III IV V VI 
Valor factor Z 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 ≥ 0.50 
Peligro  
sísmico 
Intermedia Alta Alta Alta Alta Muy alta 
Tabla 1.2 Valores del factor Z en función de la zona sísmica adoptada 





Gráfico 1.10 Ecuador, zonas sísmicas 
Fuente: NEC-13, Capítulo 2. 
b) TIPOS DE PERFILES DE SUELO 
Se han determinado seis tipos de perfiles de suelo, utilizando como 
parámetros para clasificación los correspondientes a los 30 m superiores 
del perfil para los perfiles tipo A, B, C, D y E. Para el perfil tipo F se aplican 
otros criterios, como los expuestos en la sección 2.5.4.9 de la norma NEC-
13 y la respuesta no debe limitarse a los 30 m superiores del perfil en los 








Perfil de roca competente 
 




Perfil de roca de rigidez media 
 




Perfiles de suelos muy densos o 
roca blanda, que cumplan con el 
criterio de velocidad de la onda de 
cortante, o 
 
760 m/s >Vs≥ 360 m/s 
 
Perfiles de suelos muy densos o 
roca blanda, que  cumplan  con  
cualquiera  de  los  dos criterios 
 
N≥ 50.0 





Perfiles de suelos rígidos que 
cumplan con el criterio de velocidad 
de la onda de cortante, o 
 
360 m/s >Vs ≥ 180 m/s 
 
perfiles   de   suelos   rígidos   que   
cumplan cualquiera de las dos 
condiciones 
50 > N ≥ 15.0 
100 kPa (≈ 1 kgf/cm2) > Su≥ 50 
kPa (≈0.5 kgf/cm2) 
 
E 
Perfil que cumpla el criterio de 
velocidad de la onda de cortante, o 
 




perfil que contiene un espesor total 
H mayor de 3 m de arcillas blandas 
 
IP > 20 w≥ 40% 
Su < 50 kPa (≈0.50 kfg/cm2) 
Tabla 1.3 Clasificación de los perfiles de suelo 
 
c) COEFICIENTES Fa, Fd y Fs 
Los valores de Fa amplifican las ordenadas del espectro de respuesta 
elástico de aceleraciones para diseño en roca, tomando en cuenta los 
efectos de sitio. Los valores de Fd amplifican  las  ordenadas  del espectro 
elástico de respuesta de desplazamientos para diseño en roca, 
considerando los efectos de  sitio. Los valores de Fs consideran el 
comportamiento no lineal de los suelos, la degradación del periodo del sitio 
que depende de la intensidad y contenido de frecuencia de la excitación 
sísmica y los desplazamientos relativos del suelo, para los espectros de 





























0.9 0.90 0.90 0.90 0.90 0.90 
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 
1.40 1.30 1.25 1.23 1.20 1.18 
1.60 1.40 1.30 1.25 1.20 1.12 
1.80 1.50 1.39 1.26 1.14 0.97 
ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota 
Tabla 1.4 Tipo de suelo y Factores de sitio Fa 








I II III IV V VI 
Valor 
Z 







0.90 0.90 0.90 0.90 0.90 0.90 
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 
1.60 1.50 1.40 1.35 1.30 1.25 
1.90 1.70 1.60 1.50 1.40 1.30 
2.10 1.75 1.70 1.65 1.60 1.50 
ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota 
Tabla 1.5 Tipo de suelo y Factores de sitio Fd. 








I II III IV V VI 
Valor 
Z 







0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 
0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 
1.00 1.10 1.20 1.25 1.30 1.45 
1.20 1.25 1.30 1.40 1.50 1.65 
1.50 1.60 1.70 1.80 1.90 2.00 
ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota ver nota 
Tabla 1.6  Tipo de Suelo y Factores de sitio Fs. 
Fuente: NEC-13, Capítulo 2. 
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d) TIPO  DE  USO,  DESTINO  E  IMPORTANCIA  DE  LA ESTRUCTURA. 
COEFICIENTE I. 
Según el tipo de importancia que tenga la estructura a construir 
seleccionaremos uno de los factores de la Tabla 1.7. 
El propósito del factor I es incrementar la demanda sísmica de diseño para 
estructuras, que por sus características de utilización o de importancia 
deben permanecer operativas o sufrir menores daños durante y después 
de la ocurrencia del sismo de diseño. 
 




Hospitales, clínicas, Centros de salud o de emergencia sanitaria. 
Instalaciones militares, de policía, bomberos, defensa civil. 
Garajes o estacionamientos para vehículos  y  aviones  que  
atienden  emergencias.  Torres  de   control  aéreo. Estructuras 
de centros de telecomunicaciones u otros centros de atención 
de emergencias. Estructuras que albergan equipos de  
generación y distribución eléctrica. Tanques u otras estructuras 
utilizadas para depósito de agua u otras substancias   anti-
incendio.    Estructuras    que   albergan   depósitos   tóxicos, 







Estructuras  de 
ocupación 
especial 
Museos, iglesias, escuelas y centros de educación o deportivos 
que albergan más de trescientas personas. Todas las estructuras 
que albergan más de cinco mil personas. Edificios públicos que 





Todas las estructuras de edificación y otras que no clasifican 
dentro de las categorías anteriores 
 
1.0 
Tabla 1.7 Tipo de uso, destino e importancia de la estructura 
Fuente: NEC-13, Capítulo 2. 
 
e) ESPECTROS ELÁSTICOS DE DISEÑO 
ESPECTRO ELÁSTICO DE DISEÑO EN ACELERACIONES. 
El espectro de respuesta elástico de aceleraciones se encuentra en 
función del  factor de  zona  sísmica  Z,  el  tipo  de  suelo  del sitio  donde 
se construirá  la  estructura y de los valores de los coeficiente de 
amplificación de suelo de las Tablas 1.4, 1.5 y 1.6. Dicho espectro, que 
obedece a una fracción de amortiguamiento respecto al crítico de 0.05, se 
obtiene mediante las siguientes ecuaciones, válidas para periodos de 
vibración estructural T pertenecientes a 2 rangos: 
 
𝑆𝑎 =  𝜂 𝑍 𝐹𝑎    Para 0 ≤ T ≤ TC          (1.53) 





  Para T > Tc        (1.54) 
 
Donde r=1, para tipo de suelo A, B o C  y  r = 1.5, para tipo de suelo D o E. 
Los valores de la relación de amplificación espectral, η (Sa/Z, en roca), que 
varían dependiendo de la región del Ecuador, son los siguientes valores: 
η = 1.8 (Provincias de la Costa, excepto Esmeraldas), 2.48 (Provincias de 







f) OTRAS ESTRUCTURAS DIFERENTES A LAS DE LA EDIFICACIÓN 
GENERALIDADES 
Las estructuras distintas a las de edificación incluyen todas las estructuras 
auto-portantes que no son edificios, las cuales soportan cargas verticales y 
deben resistir los efectos sísmicos, tales como reservorios,  tanques,  silos,  
torres  de  transmisión,  estructuras  hidráulicas,  tuberías,  naves 
industriales,   etc.,   cuyo   comportamiento  dinámico   es   distinto   al   
comportamiento  de   las estructuras de edificación.  
 
Para el diseño sismo resistente de puentes se adoptarán los  objetivos de 
desempeño,  nivel de amenaza sísmica (probabilidad de excedencia o 
período de retorno) y niveles de desempeño estructural  (estados  límites)  
especificados  en  AASHTO  Guide  Specifications  for  LRFD  Seismic 
Bridge Design. 
 
 FACTOR DE REDUCCIÓN DE RESPUESTA PARA 
ESTRUCTURAS DIFERENTES A LAS DE EDIFICACIÓN 
Se permite una reducción de estas fuerzas mediante el factor R (Tabla 
1.18) cuando el diseño de este tipo de estructuras provea de suficiente 
resistencia y ductilidad de las mismas. 
Valores del coeficiente de reducción de respuesta estructural R 
Reservorios y depósitos, incluidos tanques y esferas presurizadas, 




Silos de hormigón fundido en sitio y chimeneas que poseen paredes 
contínuas desde la cimentación. 
 
3.5 
Estructuras tipo cantiléver tales como chimeneas, silos y depósitos 
apoyados en sus bordes 3 
Naves industriales con perfiles de acero 3 
Torres en armadura (auto-portantes o atirantadas) 3 
Estructuras en forma de péndulo invertido 2 
Torres de enfriamiento 3.5 
Depósitos elevados soportados por una pila o por apoyos no 
arriostrados 
3 
Letreros y carteleras 3.5 
Estructuras para vallas publicitarias y monumentos 2 
Otras estructuras no descritas en este documento 2 
Tabla 1.18 Factor de reducción de respuesta R. 
Fuente: NEC-13, Capítulo 2. 
 PESO  W 
El peso de las estructuras incluirá todas las cargas muertas. Para 
propósitos de cálculo de fuerzas laterales de diseño, W deberá incluir todos 
los pesos presentes debidos a los contenidos de dichas estructuras, en 




El  período  fundamental  de  la  estructura  se  calculará  utilizando  métodos  
reconocidos  de  la dinámica estructural, tales como el Método 2 descrito 
en la sección 2.7.2.2 del Capítulo 2 del NEC-13, para el caso de estructuras 
de edificación. 
 
 EFECTOS DE INTERACCIÓN 
Las estructuras que soporten elementos no-estructurales flexibles cuyo 
peso combinado exceda en un 25% al peso de la estructura, deberán 
diseñarse considerando los efectos de interacción entre la estructura y 
dichos elementos. 
 
 FUERZAS LATERALES 
Los procedimientos de cálculo de fuerzas laterales últimas para sistemas 
estructurales similares a los  utilizados  para  el  caso  de  edificaciones, 
deberán  diseñarse  como  tales.  Para  el  caso  de estructuras  rígidas  
(con  periodos  menores  a  0.6  s),  éstas  se  deberán  diseñar  (incluidos  
sus anclajes) aplicando la fuerza lateral obtenida mediante la ecuación: 
 
𝑉 =
𝜂 .𝑍 .𝐹𝑎 .𝐼 .𝑊
𝑅
       (1.55) 
 
Fuente: NEC-13, Capítulo 2. 
 
Donde: 
𝜂 =  𝑅𝑒𝑙𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑎𝑚𝑝𝑙𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐𝑡𝑟𝑎𝑙. 
𝑍 =  Aceleración máxima en el terreno. 
𝐹𝑎 =  Coeficiente de amplificació𝑛 𝑑𝑖𝑛á𝑚𝑖𝑐𝑎.   
𝐼 =  𝐼𝑚𝑝𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑐𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎. 
𝑅 =  𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑑𝑢𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑠𝑝𝑢𝑒𝑠𝑡𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎𝑙. 
𝑊 =  𝑃𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝐸𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎. 
 
 Teoría de Mononobe – Okabe. 
Es un método pseudo-estático desarrollado por los investigadores 
Mononobe y Okabe, derivado de las teorías de empuje activo, de sus 
componentes verticales y horizontales; ya que supone una superficie de 
rotura plana, que el muro puede deformarse hasta alcanzar el empuje 
activo y que todos los puntos del relleno están sometidos a la misma 
aceleración en un mismo instante. 
Este coeficiente de presión dinámica activa Kas incluye el efecto estático 
más el dinámico, pero la cuña de suelo movilizada por efecto dinámico es 
un triángulo invertido cuyo centro de gravedad se encuentra a 2/3 de la 
altura total medidos desde la base de la estructura. El efecto estático se lo 
calcula con los métodos de Coulomb o Rankine expuestos anteriormente. 
 
 El incremento dinámico del empuje activo está dado por:   
 
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2





Si 𝛽 <  𝜙 −  𝜃 
 
 𝐾𝑎𝑠 =  
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼+ 𝜙−𝜃)






         (1.57) 
 
Si 𝛽 >  𝜙 −  𝜃 
 
 𝐾𝑎𝑠 =  
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼+ 𝜙−𝜃)
𝐶𝑜𝑠𝜃.𝑆𝑒𝑛2𝛼.𝑆𝑒𝑛(𝛼−𝛿−𝜃) 
             (1.58) 
 
𝛼 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑐𝑙𝑖𝑛𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜 
𝜙 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 
𝐾𝑎𝑠 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑖𝑛á𝑚𝑖𝑐𝑎 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑣𝑎. 
𝜃 = arctan (
𝐶𝑠ℎ
1−𝐶𝑠𝑣
)          (1.59) 
 
 𝐶𝑠ℎ = 0,50 . 𝐴𝑜        (1.60) 
𝐶𝑠𝑣 = 0,70. 𝐶𝑠ℎ        (1.61) 
 
𝐶𝑠ℎ = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑖𝑐𝑜 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙. 
𝐶𝑠𝑣 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑖𝑐𝑜 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙. 
𝐴𝑜 = 𝐴𝑐𝑒𝑙𝑒𝑟𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 (𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑍𝑜𝑛𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎). 
 
 
Gráfico 1.11 Incremento Dinámico según Mononobe-Okabe. 
 
 El incremento dinámico del empuje Pasivo está dado por:  
 
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) (𝐾𝑝𝑠 − 𝐾𝑝)(1 − 𝐶𝑠𝑣)      (1.62) 
 
 𝐾𝑝𝑠 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼+ 𝜙−𝜃)











𝛼 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑖𝑛𝑐𝑙𝑖𝑛𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜 
𝜙 = 𝐴𝑛𝑔𝑢𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑖𝑐𝑐𝑖ó𝑛 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑛𝑎 
𝐾𝑝𝑠 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑖𝑛á𝑚𝑖𝑐𝑎 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑎. 
 
 Teoría de Seed. 
Este método desarrollado por Seed es una simplificación del de 
MONONOBE-OKABE. Es siempre útil como método de anteproyecto y para 
terrenos granulares ordinarios. 
Puede emplearse en lugar del de MONONOBE-OKABE, ya que las 
diferencias en los resultados son despreciables y en cambio el cálculo es 
extraordinariamente simple. 
 
Gráfico 1.12 Incremento Dinámico según Mononobe-Okabe. 
El método supone una superficie de rotura plana que se extiende hasta un 




 . 𝛾 . 𝐻 . 𝐾𝑎𝑠            (1.64) 
 
Siendo H la altura del muro.  
 
Se supone también que el incremento de empuje debido a la acción sísmica 
es horizontal e igual a la fuerza de inercia de la cuña de suelo, de lo que 
resulta: 






 𝛾  𝐻2  𝐾𝑎𝑠)      (1.65) 
Donde  𝐾𝑎𝑠  es el coeficiente sísmico  horizontal, especificado en nuestra 
norma NEC-13.  
La fuerza ∆𝐸, se supone actuando a una cota igual  a 
3
5
𝐻 por encima del 
plano de cimentación. 
 
1.4.5. Empuje Sísmico del Muro. 
Al cambiar del estado estático al dinámico por efecto de un evento sísmico, 
el suelo no es el único elemento afectado, ya que la propia estructura de 
contención genera un incremento dinámico por causa de su masa. 
Este incremento dependerá de peso de la estructura y del coeficiente de 
incremento dinámico calculado según alguno de los Métodos expuestos en 
este documento.  
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Según el Método Sismo-Resistente y Método de Seed el coeficiente será 
igual ha 𝐾𝑎𝑠 calculado según la NEC-13, siendo su empuje total: 
 
∆𝐸𝑒𝑠 = 𝑊 𝑥 𝐾𝑎𝑠        (1.66) 
 
Por el contrario el Método de Mononobe-Okabe calcula este incremento 
mediante el coeficiente 𝐶𝑠ℎ, siendo su empuje total: 
 
∆𝐸𝑒𝑠 = 𝑊 𝑥 𝐶𝑠ℎ        (1.67) 
 
Este incremento tendrá su punto de aplicación a una distancia igual a la 
ordenada del centro de gravedad de la estructura. 
 
 















SOBRECARGAS EN MUROS.  
2.1. Fuerzas Verticales 
Las fuerzas verticales que actúan sobre la estructura de contención como 
su propio peso, el relleno sobre su trasdós, el relleno sobre su talón, y las 
componentes  verticales del empuje del suelo tratan de estabilizar a la 
estructura de los efectos de volteo y deslizamiento que genera la 
componente horizontal del empuje estático del suelo y los efectos que 
generan las sobrecargas sobre la superficie del terreno. 
2.2. Fuerzas Horizontales. 
Las mayores solicitaciones que tiene que soportar la estructura de 
contención provienen de la componente horizontal del empuje estático del 
suelo de relleno, siendo esta una fuerza permanente, además están las 
fuerzas que generan las sobrecargas sobre la superficie, las cuales deben 
estar establecidas correctamente desde el inicio del diseño, ya que al no 
ser consideradas en el diseño final pueden provocar el falla de la estructura. 
2.3. Fuerzas Sísmicas. 
Las  fuerzas sísmicas que actúan sobre la estructura de contención 
provienen del incremento dinámico del empuje, que ejerce el suelo de 
relleno, y de la aceleración que recibe el peso propio de la estructura por 
efecto del sismo. 
Sabiendo que Ecuador se encuentra en una Zona Sísmica Activa todas 
nuestras estructuras deberán ser diseñas para resistir todos estos 
incrementos de fuerzas sísmicas que sucedan por lo menos una vez a lo 
largo de su vida útil. 
2.4. Sobrecargas 
Dependiendo del uso de la estructura de contención, esta puede o no recibir 
sobrecargas de diversos tipos el momento que se encuentra en 
funcionamiento, las cuales generan empujes que se deben tomar en cuenta 
en el momento del diseño. 
Cada tipo de sobrecarga tiene su propio método de cálculo o 
simplificaciones que tratan de hacer más ágil el cálculo.  
Entre las sobrecargas más frecuentes en estructuras de contención 




2.4.1. Sobrecarga Vehicular. 
Se supone indefinida en el sentid del muro y de valor q por unidad de 
longitud de talud tal como se indica en la figura. Considerando la cuña MNC 
de la figura aplicamos el método de COULOMB.  
 
Gráfico 2.1 Sobrecarga Vehicular. 
El peso de la cuña MNC, a profundidad H, incluida la sobrecarga 




  𝛾 𝑙 
𝐻
𝑠𝑒𝑛𝛼 
 𝑠𝑒𝑛 (𝛼 + 𝛽) + 𝑞𝑙  (2.1) 
El peso P, se iguala al de una cuña NMC de un terreno virtual de densidad 
ficticia 𝛾1 de donde    
1
2
  𝛾 𝑙 
𝐻
𝑠𝑒𝑛𝛼 
 𝑠𝑒𝑛 (𝛼 + 𝛽) + 𝑞𝑙 =  
1
2
  𝛾1 𝑙 
𝐻
𝑠𝑒𝑛𝛼 
 𝑠𝑒𝑛 (𝛼 + 𝛽)   (2.2) 
Y por tanto 






    (2.3) 
 




  𝐾 𝛾1 𝐻
2     (2.4) 
Donde  
𝐾 = √𝐾ℎ
2 + 𝐾𝑣2     (2.5) 
 










 )𝐻2    (2.6) 
 




 𝐾 𝛾 𝐻2 + 𝐾 𝑞𝐻 ∗
𝑠𝑒𝑛𝛼 
𝑠𝑒𝑛 (𝛼+𝛽)
   (2.7) 
 
La fórmula (2.7)  indica que el empuje producido por una sobrecarga q por 
unidad de longitud de talud es el mismo que el producido por una altura 
adicional de tierras con peso específico similar al del suelo de relleno 𝛾. La 
altura he se colocará por encima del nivel del suelo contenido por el muro 
𝛾ℎ𝑒 = 𝑞 ∗
𝑠𝑒𝑛𝛼 
𝑠𝑒𝑛 (𝛼+𝛽)
      (2.8) 







         (2.9) 
Pero Si:  
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𝛽 = 𝑂°  ⇒  ℎ𝑒 = 
𝑞
𝛾
     (2.10) 
 
La norma  AASHTO  LRFD  indica  valores  de  relleno  equivalentes  a 
sobrecarga vehicular que varían con la altura  del muro, según la tabla 
siguiente: 
 
Altura del estribo (mm) he (mm) 
1500 1200 
3000 900 
≥ 6000 600 
Tabla 2.1 Altura de Suelo equivalente a Carga Vehicular AASHTO LRFD 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 
Gráfico 2.2 Sobrecarga Vehicular si β = 0. 
Este empuje estará aplicado en el centroide del área del trapecio de 
presiones o en su defecto en cada uno de los centroides particulares de 
cada figura que conforma el prisma de presiones. 
 
De acuerdo con [2.7],  la presión adicional debida a la sobrecarga es  
𝑃ℎ = 𝐾ℎ𝑞 ∗  
𝑠𝑒𝑛𝛼 
𝑠𝑒𝑛 (𝛼+𝛽)
   













     (2.11) 
 
Y su diagrama es rectangular tal como se indica en el Gráfico (2.1). El 
diagrama total de presiones es por tanto trapecial. 
La profundidad del punto de aplicación del empuje total es de deducción 
inmediata, resultado  
















     (2.13) 
2.4.2. Sobrecarga de Plintos de Construcciones. 
En este caso la distribución de presiones no solo es variable con la altura 
sino también a lo largo del muro. 
 
Gráfico 2.3 Sobrecarga de Plintos de Construcciones cercanas. 
En el plano vertical perpendicular al trasdós del muro pasando por el eje de 
la carga, las presiones son máximas para cada profundidad z considerada 
y la variación en dicho plano, viene dada por las formulas siguientes: 






    (2.14) 














 (𝑣𝑎𝑟𝑖𝑎𝑏𝑙𝑒)        (2.17) 
 
2.4.3. Sobrecargas Superficiales Uniformes. 
La presión real contra un muro rígido es el doble de la obtenida por la 





 [𝛽 − 𝑠𝑒𝑛 𝛽 cos 2𝜔]     (2.18) 
Donde  
𝛽 es el valor del ángulo en radianes.  
𝑃𝑞 a la presión horizontal en el punto A  
𝑞 a la sobrecarga en banda, por unidad de superficie  
 
La distribución de presiones varía de acuerdo con lo que se indica 





Gráfico 2.4 Sobrecarga Superficiales Económicas. 
2.4.4. Sobrecargas Lineales. 
A partir de la ecuación (2.18) puede resolverse este caso haciendo tender 
a 0 el ángulo 𝛽. Llamando  z a la profundidad del punto considerando A, y 





       𝑀𝑁 =  
𝛽𝑧
𝑐𝑜𝑠𝜔
     𝑀𝑃 =  
𝛽𝑧
𝑐𝑜𝑠2𝜔
   (2.19) 
 
Gráfico 2.5 Sobrecarga Lineales. 
Deberá cumplirse  
𝑁 = 𝑞𝑀𝑃 = 𝑞 
𝛽𝑧
𝑐𝑜𝑠2𝜔
    (2.20) 




     (2.21) 
 




 ( 1 − cos 2𝜔 ) =  
4𝑞𝛽
𝜋
 𝑠𝑒𝑛2𝜔  (2.22) 
 




 𝑠𝑒𝑛2𝜔 𝑐𝑜𝑠2𝜔 = 
𝑁
𝜋𝑧
 𝑠𝑒𝑛22𝜔  (2.23) 
 








CÁLCULO Y DISEÑO DE MUROS. 
 
3.1. Introducción.  
Los muros sirven como elementos de contención de suelos o materiales 
sueltos, que al existir un desnivel las pendientes naturales del suelo no 
puedan vencer dicho desnivel o no existe la seguridad de que el corte en el 
terreno sea lo suficientemente estable para resistir el desnivel por sí solo. 
Estos muros deben soportar todas las presiones ejercidas por el material 
de relleno tanto en estado estático como en estado dinámico. La estabilidad 
del muro se debe en gran parte a su peso propio y al peso del relleno que 




Tomando los términos más utilizados podemos señalar los nombres de 
cada elemento del muro: 
 
Gráfico 3.1 Partes del muro 
3.3. Factores de Mayoración de Cargas. 
Para garantizar la estabilidad con  un rango de seguridad equilibrado con la 







Gráfico 3.2 Factores de carga 
Los factores de seguridad pueden variar a decisión del calculista pero 
nunca podrán ser menores a los mínimos. 
 
3.4. Tipos de Muros. 
A continuación analizaremos los tipos de muro más utilizados y de mayor 
uso en obras de ingeniería. 
 
3.4.1. Muros a Gravedad. 
 Características Generales. 
Estos muros están constituidos únicamente por hormigón en masa sea este 
simple o ciclópeo. Estos muros se caracterizan por ser de magnitudes muy 
considerables dado que el peso de estos muros es el factor más importante 
para desarrollar su estabilidad. 
Los muros de Gravedad tienen diversas formas para aceptarse al sector 
donde serán levantadas, pero no pueden alcanzar alturas muy significativas 
(3.5 m) ni longitudes demasiado largas ya se debería incrementar sus 
secciones para disminuir así los esfuerzos generados. 
 
Gráfico 3.3 Formas de Muro a Gravedad 
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 Dimensionamiento del Muro. 
El pre-dimensionamiento se basa en la altura total que  tendrá el muro. 
Podemos adoptar como dimensiones mínimas para el Muro a Gravedad las 
expuestas en el siguiente gráfico. 
 
 
Gráfico 3.4 Dimensiones mínimas de Muro a Gravedad 
Estas dimensiones cambiaran conforme se desarrolle el diseño para 
garantizar la estabilidad del muro. 
 
 Diseño de Diente. 
 El diente es un elemento del muro el cual puede o no existir, este elemento 
tiene el como único objetivo el generar mayor resistencia al desplazamiento 
del muro para cumplir así el Factor de Seguridad al Deslizamiento. 
La resistencia al desplazamiento se genera cuando el diente comprime al 
suelo que está delante de este y se crea una fuerza que se opone al 
movimiento, esta fuerza se la conoce como presión pasiva del suelo. 
Las dimensiones del diente dependen del empuje pasivo que se necesita 
generar para cumplir con el factor de seguridad del deslizamiento. 
Este elemento al soportar el empuje pasivo del suelo se lo diseña como una 
viga en voladizo. 
 
Gráfico 3.5 Empuje Pasivo sobre Diente. 
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𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = [FS ∗ (𝐸ℎ + 𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜)] − [(𝑁 + 𝐸𝑣)𝜇 + 𝐸𝑝]      (3.1) 
Donde: 
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑜 𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑐𝑢𝑚𝑝𝑙𝑖𝑟 𝑐𝑜𝑛 𝐹𝑆𝐷. 
𝐹𝑆 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑠𝑒𝑔𝑢𝑟𝑖𝑑𝑎𝑑.  
𝐸ℎ = 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜.  
𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑝𝑟𝑜𝑑𝑢𝑐𝑖𝑑𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜.  
𝑁 = 𝑆𝑢𝑚𝑎𝑡𝑜𝑟𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙𝑒𝑠.  
𝐸𝑣 = 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜.  









] ∗ ℎ        (3.2) 
Donde: 
𝐸𝑝𝑑 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒.  
𝑞1 = 𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑜 𝑎𝑙 𝑖𝑛𝑖𝑐𝑖𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒.  
𝑞2 = 𝐸𝑠𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑜 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑜 𝑎𝑙 𝑓𝑖𝑛𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒.  
ℎ´ = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒.  
𝑬𝒑𝒅𝒊𝒆𝒏𝒕𝒆  >  𝑬𝒑𝒏𝒆𝒄𝒆𝒔𝒂𝒓𝒊𝒂         (3.3) 
En caso de no cumplir con la condición debemos incrementar el peralte del 
diente, hasta generar suficiente empuje pasivo para estabilizar al muro. 
 
 Comprobación de Factores de Seguridad. 
Una vez prediseñado el muro debemos comprobar los factores de 
seguridad para garantizar la estabilidad del muro. El muro debe ser estable 
al deslizamiento, al Vuelco y se debe comprobar que las presiones en suelo 
sean menores a la capacidad portante del suelo de cimentación. 
 
 SEGURIDAD A DESPLAZAMIENTO  
El desplazamiento del muro es generado por la componente horizontal Eh 
del empuje estático del suelo, mientras que las fuerzas de contrarrestan 
este empuje son las fuerzas verticales del peso total (W) de la estructura 
más la componente vertical Ev del empuje de suelo, además debemos 
tomar con cautela el empuje pasivo Ep que genera el suelo frente al muro. 
 
Gráfico 3.6 Fuerzas desequilibrantes en el muro FSD. 
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La fuerza que resiste al desplazamiento del muro viene dada por: 
 




W = Peso total del muro por unidad de longitud y el peso del relleno sobre 
su trasdós y  talón. 
𝐸𝑣 = Componente vertical del empuje estático. 
𝜇  = Coeficiente de razonamiento entre suelo y hormigón.  
𝐸𝑝= empuje pasivo frente al muro  
 




Grava limpia, gravilla y 
arena, arena gruesa 0.55 a 0.60 
Arenas fina, arena gruesa, 
arena limosas a gravilla. 0.45 a 0.55 
Arena fina limpia, arena 
limosa a media. 0.35 a 0.45 
Arena fina limosa o 
plástica. 0.30 
Tabla 3.1 Coeficiente de Fricción 𝝁 
 









        (3.5) 
Y su resultante es horizontal y situada a profundidad 
2
3
 ℎ𝑓 por debajo del 
nivel terreno frente al muro. 
En definitiva el coeficiente de seguridad a deslizamiento viene expresado  
por:  
 
𝐹𝑆𝐷 =  
(𝑁+ 𝐸𝑣)𝜇+ 𝐸𝑝
𝐸ℎ
          (3.6) 
𝐃𝐨𝐧𝐝𝐞: 
𝐹𝑆𝐷 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑠𝑒𝑔𝑢𝑟𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑠𝑙𝑖𝑧𝑎𝑚𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜.  
𝐸𝑣 = 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜.  
𝑁 = 𝑃𝐸𝑆𝑂 𝐷𝐸𝐿 𝑀𝑈𝑅𝑂 + 𝑃𝐸𝑆𝑂 𝐷𝐸𝐿 𝑆𝑈𝐸𝐿𝑂 
𝐸𝑝 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑝𝑎𝑠𝑖𝑣𝑜 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑎𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜.  
𝐸ℎ = 𝐶𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙 𝑑𝑒𝑙 𝑒𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜.  
 
El uso de elementos como dientes para generar el empuje pasivo casi no 
es necesario en este tipo de muros, ya que por sí solo puede generar la 
suficiente fuerza de fricción para soportar la fuerza de desplazamiento Eh. 
Para que el muro sea estable al deslizamiento en estado estático el FSD 
debe cumplir: 
 
𝐹𝑆𝐷  ≥     1,50         (3.7) 
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Para suelos cohesivos el factor de seguridad debe cumplir: 
𝐹𝑆𝐷  ≥     1,20        (3.7’) 
 
En circunstancias dinámicas el FSD debe cumplir: 
 
𝐹𝑆𝐷 =  
(𝑁+ 𝐸𝑣)𝜇+ 𝐸𝑝
𝐸ℎ+𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜
          (3.8) 
Donde 
𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑝𝑟𝑜𝑑𝑢𝑐𝑖𝑑𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜.  
 
𝐹𝑆𝐷  ≥     1,20         (3.9) 
 
 SEGURIDAD A VUELCO  
 
Para analizar la estructura al vuelco debemos tomar como eje de giro (O) a 
la arista exterior del cimento del muro. 
Los momentos que tratan de voltear al muro son los provocados por la 
componente horizontal del empuje estático del suelo, mientras que las 
fuerzas que generan los momentos estabilizadores son: el peso del muro, 
el peso del relleno y la componente vertical del empuje estático del suelo. 
De igual manera se debe considerar de forma conservadora la fuerza del 
empuje pasivo como parte del momento estabilizador. 
 
 
Gráfico 3.7 Momentos desequilibrantes en el muro FSV. 
Momento volcador:  
 
𝑀𝑣 = 𝐸ℎ ∗  𝑦ℎ − 𝐸𝑣 (𝑥𝑣)       (3.10) 
 
Donde: 
𝐸ℎ = Componene Horizontal del empuje estático del suelo 
𝑦ℎ =  𝐵𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑜 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 
𝐸𝑣 = Componene Horizontal del empuje estático del suelo 




Momento estabilizador:  
 
𝑀𝑒 = W (𝑥𝑤) + 𝐸𝑝 ( 𝑦𝑝)       (3.11) 
Donde: 
W = Peso total del muro + Peso de relleno sobre muro 
𝑥𝑤 =  𝐵𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑜 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑥 
𝐸𝑝 = Empuje pasivo 
𝑦𝑝 =  𝐵𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑜 𝑒𝑛 𝑒𝑙 𝑒𝑗𝑒 𝑦 
 
 De donde el coeficiente de seguridad a vuelco resulta: 
 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤)+ 𝐸𝑝 ( 𝑦𝑝)




       (3.12) 
 
Se debe cumplir para el estado estático: 
 
𝐹𝑆𝑉 ≥ 1,5        (3.13) 
 
Para suelos cohesivos el factor de seguridad debe cumplir: 
𝐹𝑆𝑉  ≥     1,20      (3.13’) 
 
Para el caso dinámico se debe cumplir: 
 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤)+ 𝐸𝑝 ( 𝑦𝑝)




      (3.14) 
 
Donde: 
𝑀𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜 = Momento generado por empuje sismico. 
 
𝐹𝑆𝑉 ≥ 1,2         (3.15) 
El momento generado por el empuje pasivo delante del muro por lo general 
se lo desprecia, variando las ecuaciones anteriores: 
 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤)




        (3.16) 
 
𝐹𝑆𝑉 ≥ 1,5       (3.16’) 
 
Para el caso dinámico se debe cumplir: 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤)




       (3.17) 
 
𝐹𝑆𝑉 ≥ 1,2        (3.17’) 
 
 COMPROBACIÓN DE PRESIONES SOBRE EL TERRENO. 
   
En vista de que el muro no se encuentra en equilibrio de fuerzas por causa 
de empuje estático del suelo, este empuje genera un incremento de 
presiones que dependiendo de la excentricidad de la resultante de fuerzas, 
la presión máxima puede estar en la parte inicial o final del plano de 
contacto del suelo con el muro. 
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Determinar la excentricidad de la resultante permite establecer cómo 
actúan las presiones del suelo a lo largo del plano de contacto del suelo – 
muro y como estas presiones afectan a los elementos de la cimentación 
como el dedo y  talón.  
 
 
Gráfico 3.8 Presiones actuantes en Suelo. 
Partiendo de la ecuación básica para determinar presiones entre dos 
superficies de contacto con carga excéntrica tenemos: 
 
𝑝 =  
∑𝑣
𝐴
  ±  
𝑀 .  𝑐
𝐼




Σ𝑣 = 𝑅𝑒𝑠𝑢𝑙𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎𝑠 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙𝑒𝑠 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜 𝑦 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐴 = 𝐸𝑠 𝑒𝑙 á𝑟𝑒𝑎 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑢𝑙 𝑎𝑐𝑡𝑢𝑎𝑛 𝑙𝑎𝑠 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠. 
M = Resultante del producto de ∑v por la excentricidad con respecto del centro 
de la base del muro. 
c = punto en el cual se desea determinar la presión medido desde el centro de 
la base. 
I = Momento de Inercia del Área con respecto al eje perpendicular a la 
dirección eje horizontal y que pasa por el centro de gravedad de dicha área 
Para efectos prácticos se toma a la base de cimentación del muro como 
rectangular con una longitud L y una base B igual a la unidad de longitud, 
teniendo: 
𝐴 = 𝐵 𝑥 𝐿        (3.19) 
 
El término c será igual a la mitad de la longitud L para cubrir los dos 
extremos de la base: 
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𝑐 =  
𝐿
2
        (3.20) 
 




         (3.21) 
 
El momento resultante es igual: 
𝑀 =  Σ𝑣 . 𝑒        (3.22) 
 
Reemplazando estos valores en la fórmula básica tenemos: 
𝑝 =  
Σ𝑉
𝐵.𝐿
 ( 1 ±
6 .𝑒 
𝐿 
)        (3.23) 
 
Donde: 
e =  Excentricidad o distancia que la resultante se desplaza con respecto de la 
mitad de la base de cimentación. 
 





 ( 1 +
6 .𝑒 
𝐿 
) ; 𝑞𝑚𝑖𝑛 = 
Σ𝑉
𝐵.𝐿
 ( 1 −
6 .𝑒 
𝐿 
)      (3.24)(3.25) 
 
Si e < 0 entonces: 
 





 ( 1 −
6 .𝑒 
𝐿 
) ;  𝑞𝑚𝑖𝑛 =  
Σ𝑉
𝐵.𝐿
 ( 1 +
6 .𝑒 
𝐿 
)          (3.26)(3.27) 
 
Si la excentricidad “e” se encuentra en el primer tercio de la base (B/3), 
entonces las presiones sobre la cimentación cambiaran, la presión 𝑞𝑚𝑖𝑛 
tomará un valor negativo; es decir se generaran presiones de tracción en 
la posterior de cimentación y al no existir elemento que absorba esta fuerza 
se generará la separación entre el muro y el suelo, provocado el incremento 
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de la  𝑞𝑚𝑎𝑥 o positiva,  ya que debe existir el equilibrio estático de fuerzas 
entre la resultante Σ𝑣 (hacia abajo) y la resultante total de la reacción del 
suelo (hacia arriba). 
 
Gráfico 3.10 Presiones actuantes en Suelo, excentricidad en primer tercio. 
Por lo tanto si B/6 < e ≤ B/2 entonces la base del triángulo de presiones que 
se genera será: 
𝐿′ = 3 "𝑂𝑐" = 3 ( 
1
2
𝐿 − 𝑒)       (3.28) 





         (3.29) 
Y por equilibrio estático:  









        (3.30) 
 






 𝐿 − 𝑒 )
         (3.31) 
Se deberá cumplir para todos los casos que: 
𝑞𝑚𝑎𝑥 < 𝑞𝑎𝑑𝑚        (3.32) 
Donde:  
𝑞𝑎𝑑𝑚 = 𝑐𝑎𝑝𝑎𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑝𝑜𝑟𝑡𝑎𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 
 
3.4.2. Muros en Cantiléver. 
 
 Características Generales. 
Este tipo de muros son los más difundidos en el campo de la ingeniería, 
están compuestos de hormigón armado, lo que los hace más flexibles que 
los muros a gravedad y cubren alturas de hasta 6 metros. 
Este muro está constituido por pantalla vertical empotrado en una base de 
cimentación. Esta pantalla vertical está diseñada para soportar la 
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componente horizontal del empuje de suelo, trabajando como una viga en 
cantiléver. 
Los otros elementos del muro como el dedo y el talón trabajan de la misma 
forma que la pantalla pero estos reciben las presiones de reacción del 
suelo. Además en el caso del talón, este recibe la carga del peso del relleno 
lo cual regenera un momento flector hacia abajo lo cual nos obliga en la 
mayoría de los casos a colocar el acero de refuerzo en la parte superior del 
talón.  
 Formas de muros en Cantiléver. 
Los muros en cantiléver pueden tomar diversas formas según los 
requerimientos del proyecto. Entre algunas formas de muros tenemos: 
 
 
Gráfico 3.11 Formas de Muro en Cantiléver 
 




 Dimensionamiento del Muro. 
Para el muro en cantiléver podemos adoptar las siguientes dimensiones 
mínimas: 
 
Gráfico 3.13 Dimensiones mínimas del muro en cantiléver. 
 Diseño de la Pantalla. 
La pantalla del muro se la diseñara para resistir la presión horizontal del 
empuje estático del suelo. 
Debido que a que esta presión aumenta proporcionalmente a la 
profundidad, los esfuerzos en la pantalla se incrementaran 
proporcionalmente a la presión del suelo, por lo tanto el acero de refuerzo 
se calculará por sectores disminuyendo así la cantidad de total de acero en 
pantalla, lo que deriva en un beneficio económico en el proyecto. 
 
Gráfico 3.14 Empujes de Suelo sobre secciones de pantalla. 
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 Diseño de Dedo. 
 
Gráfico 3.15 Empujes de Suelo de cimentación sobre Dedo. 
El dedo trabaja de la misma forma que la pantalla, pero este elemento 
recibe las presiones que el suelo de cimentación ejerce como reacción a la 
resultante de cargas transmitidas por el muro.  
Estas presiones generan un momento hacia arriba, traccionando las fibras 
inferiores del Dedo, razón por la cual el acero de refuerzo se colocará en la 
parte inferior del elemento. 
 
 Diseño de Talón. 
El talón al igual que el dedo soporta la presión ejercida por el suelo de 
cimentación, además este elemento soporta el peso del suelo de relleno 
que se encuentra sobre él. Cuando el peso del relleno supera a la reacción 
del suelo de cimentación, esta fuerza produce un momento hacia abajo, 
traccionando la parte superior del talón. Esta condición es la que predomina 
en los muros con talón y rellenos de gran altura. El acero de refuerzo se 
colocara en la parte traccionada es decir en el parte superior del talón. 
 
Gráfico 3.16 Empujes de Suelo de cimentación y peso del relleno sobre Talón. 
 Diseño de Diente. 
El diseño del diente se lo realiza de la misma manera que se realizó en el 




 Comprobación de Factores de Seguridad. 
La estabilidad del muro deberá cumplir con los mismos requisitos que se 
evaluó el muro a gravedad; es decir deberá cumplir los factores de 
seguridad al desplazamiento, vuelco y presiones sobre el suelo de 
cimentación.  
La pantalla al tener una sección esbelta, se debe verificar su resistencia al 
corte, la cual debe ser menor al corte admisible en hormigón armado, de lo 
contrario se debe colocar aceros que absorban este esfuerzo impidiendo 
una falla al corte. 
 
3.4.3. Muros con Contrafuertes. 
 
 Características Generales. 
Estos muros tiene la característica principal que su pantalla se encuentra 
apoyada sobre elementos verticales llamados contrafuertes y sobre su 
base. Esta pantalla es la encargada de resistir los empujes del suelo, 
dejando de trabajar como viga en voladizo y trabajando como losa continua 
apoyada, mejorando así su resistencia al empuje de suelo y disminuyen los 
esfuerzos de corte y flexión. Estos muros de hormigón armado, son 
estables y económicos para alturas mayores a 10 metros.  
Los contrafuertes pueden tener dos ubicaciones en estos muros, la primera 
es detrás del muro, apoyados en su trasdós y su talón, escondiendo los 
contrafuertes detrás de la pantalla, mejorando su estética, la segunda es 
delante de la pantalla apoyándose en el intradós del muro y el dedo, 
dejando los contrafuertes a la vista del público. La ubicación de los 
contrafuertes se basa principalmente en el aspecto estético que se desea 
implementar al proyecto. 
 
 Dimensionamiento del Muro. 
Las dimensiones mínimas iniciales del muro pueden ser tomadas del 
redimensionamiento del muro en cantiléver como es el caso de la altura del 
cimiento con un espesor de 1/10 a 1/12 de la altura H total del muro. El 
ancho de la base igual varía de 0.4 a 0.7 de H. 
Para el caso de un Muro con Contrafuertes diseñado como empotrado en 
sus tres o cuatro lados, la relación entre el lado mayor y menor (L / l) de la 
pantalla debe estar entre dos y uno, restringiendo la distancia de los 
contrafuertes para que se cumpla dicha condición. 
 
Por otra parte el contrafuerte se ve sometido a esfuerzos cortantes 
apreciables y ha de alojar la armadura de tracción. 
Un  aspecto  que  afecta  considerablemente  al  proyecto  de  los  muros  
de contrafuertes es la disposición de las juntas de dilatación. La posición 
de tales juntas necesita ser considerada ahora porque afecta a la 
distribución de esfuerzos en la pantalla. 
En muros empotrados en dos de sus lados la separación entre 
contrafuertes generalmente está sujeta a razones de precio y suele 
oscilar de 1/3 a 1/2 de la altura H.  
 




Siendo S la separación entre ejes, en metros, y H la altura del contrafuerte 
en metros. Otros autores aconsejan emplear una separación máxima de 
3m.  
 
Gráfico 3.17 Dimensiones mínimas del Muro con Contrafuertes. 
 




Gráfico 3.19 Dimensiones mínimas de contrafuertes. 
 
 Diseño de la Pantalla. 
La pantalla de este muro trabaja como una losa apoyada, la cual puede ser 
diseñada como una losa empotrada en dos, tres de sus lados (dos 
contrafuertes y la base de cimentación) o como losa empotrada en cuatro 
de sus lados (dos contrafuertes, base de cimentación y viga superior). 
 
3.4.3..1. Diseño de Pantalla con Dos Apoyos. 
Al diseñar la pantalla como una losa empotrada en dos de sus lados 
calculamos los momentos y cortantes según el CEC: 
 
Momentos Negativos: 
𝑇𝑟𝑎𝑚𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑑𝑜𝑠 𝑙𝑢𝑐𝑒𝑠 =  
𝑤∗𝑙2
9
            (3.33) 
𝑇𝑟𝑎𝑚𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑚á𝑠 𝑑𝑒 𝑑𝑜𝑠 𝑙𝑢𝑐𝑒𝑠 =  
𝑤∗𝑙2
10
           (3.34) 
𝐶𝑢𝑎𝑛𝑑𝑜 𝑒𝑙 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜 𝑒𝑠 𝑢𝑛𝑎 𝑣𝑖𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 =  
𝑤∗𝑙2
24
          (3.35) 
𝐶𝑢𝑎𝑛𝑑𝑜 𝑒𝑙 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜 𝑒𝑠 𝑢𝑛𝑎 𝑐𝑜𝑙𝑢𝑚𝑛𝑎 𝑑𝑒 𝑏𝑜𝑟𝑑𝑒 =  
𝑤∗𝑙2
16
         (3.36) 
 
Momentos Positivos: 
𝐸𝑥𝑡𝑟𝑒𝑚𝑜 𝑑𝑖𝑠𝑐𝑜𝑛𝑡𝑖𝑛𝑢𝑜 𝑛𝑜 𝑒𝑚𝑝𝑜𝑡𝑟𝑎𝑑𝑜 =  
𝑤∗𝑙2
11
       (3.37) 
𝐸𝑥𝑡𝑟𝑒𝑚𝑜 𝑑𝑖𝑠𝑐𝑜𝑛𝑡𝑖𝑛𝑢𝑜 𝑒𝑠 𝑚𝑜𝑛𝑜𝑙í𝑡𝑖𝑐𝑜 𝑐𝑜𝑛 𝑒𝑙 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜 =  
𝑤∗𝑙2
14
     (3.38) 
𝐿𝑢𝑐𝑒𝑠 𝐼𝑛𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟𝑒𝑠 =  
𝑤∗𝑙2
16
          (3.39) 
 
Cortantes: 
𝐶𝑎𝑟𝑎 𝑖𝑛𝑡𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑟𝑖𝑚𝑒𝑟 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜 =  1,15 ∗
𝑤∗𝑙
2
        (3.40) 
𝐸𝑛 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑡𝑜𝑑𝑜𝑠 𝑙𝑜𝑠 𝑑𝑒𝑚á𝑠 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜𝑠 =  
𝑤∗𝑙2
2




Gráfico 3.20 Momentos y  Cortantes en Pantalla con dos apoyos. 
 
3.4.3..2. Diseño de Pantalla con Tres Apoyos. 
 
Al diseñar la pantalla como losa apoyada en tres lados (zapata y dos 
contrafuertes)  debemos verificar el siguiente requerimiento: 
La relación entre lado mayor y menor (L / l) debe estar entre dos y uno. 
Partimos de las ecuaciones de deflexión: 
Losa apoyada en dos extremos, carga uniforme 
 ∆ =  
𝑞∗𝑙4
(384∗𝐸∗𝐼)
            (3.42) 
 
Losa en voladizo, carga triangular 
 ∆ =  
𝑞∗𝑙4
(15∗𝐸∗𝐼)
            (3.43)  
 
Si simplificamos 384 a 330 ya que en la práctica no se puede considerar un 
empotramiento perfecto, y además 15 a 30 por considerarse una flecha 
media. 
Obtenemos: 
Deformación en sentido horizontal 





            (3.44)  
 
Deformación en sentido vertical 





            (3.45)  
La carga: 
 
𝑄 = 𝑞𝑥 + 𝑞𝑦   →    𝑞𝑦 = 𝑄 − 𝑞𝑥 ;   𝑞𝑥 = 𝑄 − 𝑞𝑦       (3.46)(3.47)(3.48) 
 
Igualando las deflexiones tenemos: 
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4 ∗ 𝑄                      (3.52) 
 
Donde: 
𝑞𝑥 = 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝑣𝑎 𝑎 𝑙𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑎𝑓𝑢𝑒𝑟𝑡𝑒𝑠  
𝑙𝑦 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎  
𝑞𝑦 = 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎𝑔𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝑣𝑎 𝑎 𝑙𝑎 𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎  
𝑙𝑥 = 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎  
 
Con las ecuaciones (3.51) y (3.52) podemos determinar los coeficientes 
para determinar la cantidad de fuerza que actúa sobre los contrafuertes y 
sobre la zapata. 
 
3.4.3..3. Diseño de Pantalla con Cuatro Apoyos. 
En este caso tomamos a la pantalla con sus dos lados en los contrafuertes, 
su lado inferior en la zapata y lado superior en una viga.  
La relación entre lado mayor y menor (L / l) debe estar entre dos y uno. 
Partimos de las ecuaciones de deflexión: 
 
Losa apoyada en dos extremos, por carga uniforme. 
∆ =  
𝑞∗𝑙4
(384∗𝐸∗𝐼)
               (3.53) 
Deformación en sentido horizontal: 





             (3.54) 
Deformación sentido vertical: 





             (3.55) 
Igualando las deflexiones tenemos: 






















4 ∗ 𝑄             (3.58) 
 
Donde: 
𝑞𝑥 = 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎𝑔𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝑣𝑎 𝑎 𝑙𝑜𝑠 𝑐𝑜𝑛𝑡𝑟𝑎𝑓𝑢𝑒𝑟𝑡𝑒𝑠  
𝑙𝑦 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎  
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𝑞𝑦 = 𝑐𝑜𝑚𝑝𝑜𝑛𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑎𝑔𝑎 𝑞𝑢𝑒 𝑣𝑎 𝑎 𝑙𝑎 𝑧𝑎𝑝𝑎𝑡𝑎  
𝑙𝑥 = 𝑙𝑜𝑛𝑔𝑖𝑡𝑢𝑑 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎  
 
Con las ecuaciones (3.57) y (3.58) podemos determinar los coeficientes 
para determinar la cantidad de fuerza que actúa sobre los contrafuertes y 
sobre la zapata. 
 
 Diseño de Dedo. 
Dependiendo de la posición de los contrafuertes de dedo se diseña de dos 
formas. 
Si los contrafuertes se encuentran en la parte exterior del muro (intradós), 
el dedo se diseña como una viga apoyada entre los contrafuertes. 
En el segundo caso, si los contrafuertes se encuentran en el interior del 
muro (trasdós), el dedo se lo diseña como una viga en voladizo. 
 
 Diseño de Talón. 
El talón se lo diseñara dependiendo de la posición del contrafuerte, al igual 
que el dedo, así: 
 Si el contrafuerte se encuentra en la parte exterior del muro, el talón 
se diseñara como una viga en voladizo. 
 
 Si el contrafuerte se encuentra en la parte interior del muro, el talón 
se diseñara igual que la pantalla como una viga empotrada en sus 
tres lados. 
 Diseño del Diente. 
El diente se lo diseña de la misma forma que en el numeral 3.1.1.3, 
diseñándolo como una viga en voladizo. 
 
 Diseño del Contrafuerte. 
El contrafuerte puede ser considerado como una viga t de nervio triangular, 
donde el ala es la porción correspondiente de la pantalla del muro, si bien 
aplicando este criterio resultan vigas muy masivas, con esfuerzos de 
limitada magnitud.  
Es preferible utilizar la hipótesis simplificada de suponer que el contrafuerte 
actúa como viga rectangular solicitada a flexión compuesta, con flexión 
producida por el empuje del suelo, y compresión debida al peso propio. 
El efecto de la compresión se puede obviar pues es pequeño, si se coloca 
una armadura mínima para resistir el peso propio, y se verifica a pandeo 
para asegurar la estabilidad en la etapa constructiva. 
Según esta hipótesis, se considera el empuje del suelo directamente sobre 
el contrafuerte, en lugar de tomar en cuenta las reacciones de las placas 




Gráfico 3.21 Presiones de suelo sobre contrafuerte interior. 
 
 
Gráfico 3.22 Presiones de suelo sobre contrafuerte exterior 
 
La distribución del acero de refuerzo cambiará según la ubicación del 
contrafuerte. En la  figura (3.21) la parte traccionada del contrafuerte es la 
sección inclinada, por lo que el acero de tracción estará distribuida a lo largo 




         (3.59) 
Donde: 





       (3.60) 
Donde: 
𝐴𝑠 = 𝐶𝑢𝑎𝑛𝑡𝑖𝑎 𝑑𝑒 𝑎𝑐𝑒𝑟𝑜 𝑐𝑎𝑙𝑐𝑢𝑙𝑎𝑑𝑎. 
 
En el gráfico (3.22), la parte traccionada es la que esta empotrada al 
intradós del muro y el acero de refuerzo estará distribuido en esta sección. 
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 Comprobación de Factores de Seguridad. 
El muro de contrafuertes debe cumplir los mismos factores de seguridad 
que los expuestos en el muro a gravedad, además de su verificación al corte 
de todos los elementos. 
 
3.4.4. Muros de Bandejas. 
 
 Características Generales. 
A pesar de que la estructura de estos muros no es muy diferente a un muro 
en cantiléver,  tiene un funcionamiento diferente a los muros expuestos 
anteriormente. 
Su estructura está compuesta por bandejas, las cuales reciben el peso del 
relleno sobre ellas; este peso genera la estabilidad al deslizamiento y al 
vuelco sin generar un incremento excesivo de presiones en el suelo de 
cimentación como ocurre en otros tipos de muros en los cuales el peso del 
relleno se lo transmite directamente al talón y este al suelo de cimentación, 
generando un incremento de presión. 
Otra ventaja de este muro es que sus bandejas generan un momento, por 
causa del relleno sobre ellas, que contrarrestan al momento flector 
producido por el empuje estático del suelo, disminuyendo así los esfuerzos 
que tiene que soportar la pantalla del muro.  
 
 
Gráfico 3.23 Muro de Bandejas. 
 
El método constructivo de este tipo de muros cambia por motivo de sus 
bandejas, ya que se las tiene que encofrar a alturas considerables 
aumentando la infraestructura para este proceso, o se puede realzar por 
fases:  
Primero: Encofrar y hormigonar la  zapata y la pantalla. 
Segundo: Colocar y compactar el suelo de relleno. 
 54 
 
Tercero: Encofrar la bandeja sobre el suelo de relleno y  posteriormente 
hormigonar. 
Este proceso se lo repite hasta alcanzar la altura establecida del muro. 
 
 Empujes en un Muro de Bandejas. 
El cálculo del empuje estático del suelo se determinará por sectores del 
muro. Estos sectores están definidos por las proyecciones que el ángulo ϑ, 
el ángulo Ɵ cubran al muro, además de los sectores del muro que dichos 
ángulos no envuelvan. Como se muestra en la figura: 
 
 
Gráfico 3.24 Empujes de Suelo sobre el Muro de Bandejas. 
 
El cálculo del empuje estático del suelo se lo realza por los métodos 
descritos en la sección 1.4 𝐸𝑎 = ( 
1
2
   𝛾 𝐻2)𝐾𝑎, la variable que va a tener 
este cálculo será el coeficiente activo Ka del suelo, calculado por cualquiera 
de los métodos antes expuestos(Coulomb, Rankine, Terzaghi), el cual 
cambiara según la sección del muro en la cual se esté realizando el cálculo. 
 
TRAMO 1-2: Calculo del empuje estático se realizará con un Ka 
determinado por: 
α  = La inclinación de la pared interna del muro,  
Ø = El ángulo de fricción interna,  
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro. 
β = El ángulo de inclinación del terreno,  
 












Resultando el empuje activo en la sección 1-2: 
 
  𝐸𝑎1 =  
1
2
   𝛾 𝐾𝑎1 ℎ1−2
2                        (3.62) 
 
Donde: 
ℎ1−2 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝐵               
 
TRAMO 2-3: Se determina mediante la proyección (2-2’) del ángulo ϑ,  
El ángulo ϑ está determinado por: 












      (3.63) 




El cálculo de Ka para el tramo 2-3 se determina por: 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual al ángulo ϑ. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro que en este caso será igual 
al ángulo de fricción interna Ø. 
 








           (3.64) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 2-3: 
  𝜎2 =    𝛾 𝐾𝑎2 ℎ1                       (3.65) 
  𝜎3 =    𝛾 𝐾𝑎2 ℎ2                  (3.66) 
 
Donde: 
ℎ1 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝐵               
ℎ2 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑒′               
Resultando el empuje activo en la sección 2-3: 
 
  𝐸𝑎2 =  (
𝜎2+ 𝜎3
2
) ∗ ℎ2−3                      (3.67) 
 
Donde: 
ℎ2−3 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝐵𝑒′̅̅ ̅̅  
 
TRAMO  3-4: corresponde al peralte de la bandeja. En este sector, 
calculamos el coeficiente Ka con los siguientes datos: 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual a 90°. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro. 
 








           (3.68) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 3-4: 
  𝜎4 =    𝛾 𝐾𝑎3 ℎ2                       (3.69) 





ℎ2 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑒′               
ℎ3 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝐺               
Resultando el empuje activo en la sección 3-4: 
 
  𝐸𝑎3 =  (
𝜎4+ 𝜎5
2
) ∗ ℎ3−4                   (3.71) 
Donde: 
ℎ3−4 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑒′𝐺̅̅ ̅̅  
 
TRAMO 4-5: corresponde a la intersección de la proyección (5-6) del ángulo 
ϑ y la proyección (4-5) del ángulo θ. 







     (3.72) 
Calculamos las presiones del empuje estático con un Ka determinado por: 
β = 0,  
Ø = El ángulo de fricción interna,  
α  = La inclinación de la pared interna del muro,  
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro = 0. 
 
Es decir  un muro de relleno horizontal y trasdós igual al del muro y 
coronación en la cota 4. 
 








           (3.73) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 4-5: 
  𝜎6 =    𝛾 𝐾𝑎4 ℎ3                            (3.74) 
  𝜎7 =    𝛾 𝐾𝑎4 ℎ4                  (3.75) 
 
Donde: 
ℎ3 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝐺               
ℎ4 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 ℎ′               
 
Resultando el empuje activo en la sección 4-5: 
 
  𝐸𝑎4 =  (
𝜎6+ 𝜎7
2
) ∗ ℎ4−5                      (3.76) 
 
Donde: 
ℎ4−5 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝐺ℎ′̅̅̅̅̅ 
 
TRAMO 5-6: la distribución de presiones es análoga a la del tramo 2-3; con: 
 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual al ángulo ϑ. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro que en este caso será igual  












Resultando los esfuerzos en la sección 5-6: 
  𝜎8 =    𝛾 𝐾𝑎5 ℎ4                       (3.78) 
  𝜎9 =    𝛾 𝐾𝑎5 ℎ5                  (3.79) 
 
Donde: 
ℎ4 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 ℎ′               
ℎ5 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑘′               
 
Resultando el empuje activo en la sección 2-3: 
 
  𝐸𝑎5 =  (
𝜎8+ 𝜎9
2
) ∗ ℎ5−6                      (3.80) 
 
Donde: 
ℎ5−6 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 ℎ′𝑘′̅̅ ̅̅ ̅ 
 
TRAMO 6-7: procedemos de la misma forma que la sección 3-4. 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual a 90°. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro. 
 








           (3.81) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 3-4: 
  𝜎10 =    𝛾 𝐾𝑎6 ℎ5                       (3.82) 
  𝜎11 =    𝛾 𝐾𝑎7 ℎ6                  (3.83) 
Donde: 
ℎ5 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑘′               
ℎ6 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑀      
          
Resultando el empuje activo en la sección 6-7: 
  𝐸𝑎6 =  (
𝜎10+ 𝜎11
2
) ∗ ℎ6−7                      (3.84) 
Donde: 
ℎ6−7 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑘′𝑀̅̅ ̅̅ ̅ 
 
TRAMO 7-8: procedemos de manera análoga que en la sección 4-5, pero 
en este caso se supondremos que las proyecciones del ángulo ϑ y θ no se 
intersectan pero cortan al muro en los puntos 8 y 9, únicamente para 
demostrar cómo se procede en este caso. 
β = 0,  
Ø = El ángulo de fricción interna,  
α  = La inclinación de la pared interna del muro,  
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro = 0. 
 












Resultando los esfuerzos en la sección 4-5: 
  𝜎12 =    𝛾 𝐾𝑎7 ℎ6                       (3.86) 
  𝜎13 =    𝛾 𝐾𝑎7 ℎ7                  (3.87) 
Donde: 
ℎ6 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑀               
ℎ7 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑛′               
 
 
Resultando el empuje activo en la sección 7-8: 
  𝐸𝑎7 =  (
𝜎12+ 𝜎13
2
) ∗ ℎ7−8                      (3.88) 
Donde: 
ℎ7−8 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑀𝑛′̅̅ ̅̅ ̅ 
 
TRAMO 8-9: calculamos Ka con: 
α  = La inclinación de la pared interna del muro. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro. 








           (3.89) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 4-5: 
  𝜎14 =    𝛾 𝐾𝑎8 ℎ7                       (3.90) 
  𝜎15 =    𝛾 𝐾𝑎8 ℎ8                  (3.91) 
Donde: 
ℎ7 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑛′               
ℎ8 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑝′               
 
Resultando el empuje activo en la sección 8-9: 
  𝐸𝑎8 =  (
𝜎12+ 𝜎13
2
) ∗ ℎ7−8                    (3.100) 
 
Donde: 
ℎ7−8 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑛′𝑝′̅̅ ̅̅ ̅ 
 
TRAMO 9-10, procedemos de igual forma que la sección 2-3. 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual al ángulo ϑ. 
𝛿  = ángulo de rozamiento entre relleno y muro que en este caso será igual 









         (3.101) 
 
Resultando los esfuerzos en la sección 9-10: 
𝜎16 =    𝛾 𝐾𝑎9 ℎ8                (3.102) 
𝜎17 =    𝛾 𝐾𝑎9 ℎ9                (3.103) 
Donde: 
ℎ8 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑝′               
ℎ9 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑠′       
         
Resultando el empuje activo en la sección 2-3: 
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  𝐸𝑎9 =  (
𝜎16+ 𝜎17
2
) ∗ ℎ8−9                    (3.104) 
Donde: 
ℎ8−9 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑝′𝑠′̅̅ ̅̅ ̅ 
 
TRAMO 10-11: procedemos igual que 3-4. 
α  = La inclinación de la pared interna del muro será igual a 90°. 










         (3.105) 
Resultando los esfuerzos en la sección 10-11: 
  𝜎18 =    𝛾 𝐾𝑎10 ℎ9                     (3.106) 
  𝜎19 =    𝛾 𝐾𝑎10 ℎ10                (3.107) 
Donde: 
ℎ9 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑠′               
ℎ10 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑚𝑒𝑑𝑖𝑑𝑎 𝑑𝑒𝑠𝑑𝑒 𝑒𝑙 𝑝𝑢𝑛𝑡𝑜 𝐴 ℎ𝑎𝑠𝑡𝑎 𝑡′               
 
Resultando el empuje activo en la sección 10-11: 
  𝐸𝑎10 =   (
𝜎18+ 𝜎19
2
) ∗ ℎ9−10                    (3.108) 
Donde: 
ℎ9−10 = 𝑡𝑟𝑎𝑚𝑜 𝑠′𝑡′̅̅ ̅̅  
 
 Dimensionamiento del Muro. 
Para conocer las dimensiones mínimas del muro podemos basarnos en las 
establecidas en el muro a cantiléver. 
 
Gráfico 3.25 Dimensiones mínimas de Muro de Bandejas 
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La longitud tentativa de las bandejas se las puede diseñar con la fórmula: 
𝐵 = 𝑧 tan 𝜗      (3.109) 
 
 Comprobación de Factores de Seguridad. 
No plantean ningún aspecto nuevo respecto a lo expuesto en los Capítulos 
anteriores salvo que en los cálculos deben ser tenidos en cuenta los pesos 
de las cuñas de suelo sobre las bandejas y el talón, los pesos de las 
bandejas y los empujes sobre las zonas correspondientes a la pantalla y 
los planos inclinados de las cuñas de suelo. 
 
3.4.5. Muros de gaviones. 
 Características Generales. 
Los muro de gaviones son cajas de malla de alambre con triple torsión 
rellenas de piedra con material granular en situ, estas cajas se agrupan 
para formar muros de  grandes dimensiones y con un peso igual de grande. 
Por su facilidad y rapidez de construcción, estos muros se los puede 
observar con gran frecuencia en riberas de ríos, protegiendo estructuras 
como estribos, o sosteniendo taludes.  
Las piedras de relleno deberán tener un tamaño mayor a las aberturas de 
la malla, deberán tener una resistencia y durabilidad altas ya que estarán 
expuestas a medio ambiente de su lugar de construcción. 
 
Gráfico 3.26 Muro de Gaviones. 
 
 Tipos de Muros. 
Algunos de los muros de gaviones más utilizados son: 
 
 Muro de Gaviones Tipo Caja: 
Son estructuras construidas con mallas hexagonales de acero galvanizado 
de doble torsión, que forma la base, la tapa y las paredes frontal y trasera, 
rellenos con piedras de diámetro mayor a los orificios de la malla, 
tornándolo permeable, flexible y de gran durabilidad y resistencia.  
La estructura será reforzada con diafragmas que dividen al muro en sección 
más pequeñas. Toda la malla, con excepción de los diafragmas, es 
reforzada en sus extremidades por alambres de diámetro mayor que los de 
la malla para fortalecerlos y facilitar su montaje e instalación.  
Los alambres que forman la malla de los gaviones, están revestidos con 
una mezcla de zinc/aluminio, además puede ser recubiertos por una capa 
continua de material plástico esto le confiere la protección contra la 
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corrosión y los tornan eficiente para uso en aguas saladas, ambientes 
contaminados y/o químicamente agresivos a su revestimiento metálico.  










Largo[m] Ancho[m] Alto[m] 
1,50 1,00 1,00 1,5
0 
- 
2,00 1,00 1,00 2,0
0 
1 
3,00 1,00 1,00 3,5
0 
2 




1,50 1,00 0,50 0,7
5 
- 
2,00 1,00 0,50 1,0
0 
1 
3,00 1,00 0,50 1,5
0 
2 
4,00 1,00 0,50 2,0
0 
3 
Tabla 3.2 Dimensiones de un Muro de Gaviones Tipo Caja 
 
El largo del muro varia cada 1 m, pero inicialmente se parte 1,50 m hasta 
llegar a los 4 metros, su ancho siempre será de 1 m, y su altura varia de 1 
a 0.30 m. 
Utilizados en aplicaciones geotécnicas, hidráulicas, civiles por su facilidad 
y bajo de construcción. 
 






Gráfico 3.28 Muro de Gaviones Tipo Caja. Armado. 
 
 
 Muro de Gaviones tipo Saco. 
Estos gaviones en forma de cilindro, formados a partir de un único panel de 
malla hexagonal de doble torsión producida con alambres de bajo 
contenido de carbono revestidos con una capa contínua de material 
plástico.  
Debido al contacto constante con agua cuya calidad, en general es 
desconocida, los gaviones tipo saco son producidos con malla hexagonal 
de doble torsión fabricado con alambres protegidos con aleación 
Zinc/Aluminio y revestidos con material plástico, tornándolos eficientes para 
uso en marinas, ambientes contaminados y/o químicamente agresivos.  
Estos muros tienen en sus extremos alambres especiales que pasan 
alternadamente por las mallas para permitir el rápido montaje en obra. 
El llenado de los gaviones tipo saco puede ser realizado por sus 
extremidades o por los laterales, pueden ser almacenados y luego 
colocados en el sitio de construcción. 
Los gaviones tipo saco son usados principalmente en obras hidráulicas 
donde las condiciones locales requieren de una rápida intervención o  
cuando el agua no permite fácil acceso al lugar (instalaciones subacuáticas) 
o cuando el suelo de apoyo presenta baja capacidad de soporte. 
Las dimensiones estándar de este tipo de muro son: 
 El largo, siempre múltiplo de  1 m, varía de  2 m a  6 m 
 El diámetro es único de 0,65 m 
 
Gráfico 3.29 Muro de Gaviones Tipo Saco. 
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 Muro de Gaviones Tipo Colchón. 
Los gaviones colchón se suelen llamar tipo caja a aquellos cuya altura 
fluctúa entre 0.50 m - 1.00 m y tipo colchón a aquellos cuya altura fluctúa 
entre 0.17 m - 0.30 m. Interiormente los gaviones pueden estar divididos 
por diafragmas formando celdas cuya longitud no debe ser mayor a una 
ves y media el ancho de la malla. Usualmente este diafragma es de 1 m. 
Estos muros son estructuras rectangulares caracterizadas por su gran área 
y pequeño espesor, fabricados con malla hexagonal de doble torsión, 
producido con alambres de bajo contenido de carbón y protegidos, 
adicionalmente, por una cubierta continua de material plástico. 
Estos muros al ser instalados y llenados con piedra, se tornan elementos 
drenantes, armados que, debido a su flexibilidad y pequeño espesor, son 
especialmente indicados en la construcción de revestimiento para canales, 
presas de suelo, escaleras disipadoras y otros. 
 
Longitud(M) Ancho(M) Alto(M) Diafragma(M) Tolerancia 
3.0 2.0 0.17-0.3 2 Largo+/-3% 
Ancho+/-5% 
Altura+/-5% 
4.0 2.0 0.17-0.3 3 
5.0 2.0 0.17-0.3 4 
6.0 2.0 0.17-0.3 5 
Tabla 3.3 Dimensiones de un Muro de Gaviones Tipo Caja 
 
Gráfico 3.30 Muro de Gaviones Tipo Colchón. 
 Diseño del Muro. 
Este tipo de muros se lo diseña como un elemento macizo  o  como muro 
a gravedad, por lo cual los criterios de diseño de la estructura giran 
en torno a la estabilidad que tenga este sistema en contra de las fuerzas 
que ejercen los empujes de suelo. En base a esto, es necesario determinar 
una sección estable, que pueda resistir las fuerzas que actúan en contra de 
la estructura.  
 
 Comprobación de Factores de Seguridad. 
Los muros a gravedad deben cumplir con los factores de seguridad al 
deslizamiento, al  vuelco y la comprobación de presiones sobre el suelo, 
para garantizar su estabilidad frente a los empujes a los cuales va a estar 
sometido. 
Además se debe realizar la verificación del factor de seguridad al 
deslizamiento y al vuelco de cada sección del gavión, de arriba hacia abajo 
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hasta llegar a la altura total del muro, garantizando que cada parte del muro 
es estable por sí misma. 
 
 




Gráfico 3.32 Empuje de suelos sobre secciones del muro de gaviones. 
 
3.4.6. Muros de Sótano. 
 Características Generales 
Estos muros se diferencian de los demás en su forma de trabajar ya que 
estos se encuentran apoyados o empotrados en losas superiores, es decir 
no trabajan como viga en cantiléver ni sufren desplazamientos en sentido 
del empuje del suelo, encontrándose en estado de reposo. 
 
Las cargas horizontales que actúan sobre este provienen del empuje 
estático del suelo y las cargas verticales provienen de pilares o columnas 




Gráfico 3.33 Empuje de suelos y carga vertical sobre el Muro de Sótano. 
 
 Dimensionamiento del Muro. 
En la práctica el espesor mínimo del muro es de 15 cm pero por otra parte 
existe una recomendación acerca de la correlación entre la altura libre de 
un elemento con carga vertical en relación a su lado menor transversal sea 
igual de 1/15. Al muro de lo diseña en su mayoría como una viga y no como 
elemento a flexo compresión. 
 
Los métodos de dimensionamiento de la puntera y del talón son idénticos a 
los expuestos anteriormente.  
 
 Calculo de Muro en Sentido Transversal. 
En este caso procedemos a calcular los empujes de tierra de la misma 
forma que se realizó en los capítulos anteriores, pero dado el estado en 
reposo del muro tomaremos el coeficiente Ko para el cálculo del empuje 
estático del suelo. 
Un factor que determina el diseño de la pantalla es la condición apoyo que 
tienen sus dos extremos.  
En un muro de un solo sótano podemos encontrar dos estados:  
a) Una pantalla con un extremo empotrado en el cimiento y el otro 
apoyado en la losa superior.  
b) Una pantalla con sus extremos apoyados en el cimento y en la losa 
respectivamente.  
En muros de dos o más sótanos la pantalla tiene sus dos extremos 
empotrados, lo cual, lo convierte en un elemento hiperestático, lo que 
requiere un cálculo más extenso. 
 
 CASO DE UN SOLO SÓTANO  
 
a) Una pantalla con un extremo empotrado en el cimiento y el otro 
apoyado en la losa superior respectivamente.  
Dado que el extremo inferior está empotrado, el efecto del empuje estático  




Gráfico 3.34 Muro de un solo sótano. 
 
 
Gráfico 3.35 Reacciones del Muro empotrado en un extremo y apoyado en el otro. 
 
Gráfico 3.36 Momentos del Muro empotrado en un extremo y apoyado en el otro. 
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Del gráfico podemos obtener: 













∗ 𝑞 𝐿 = 4
5
 𝑃       (3.111) 





         (3.112) 
 
 El momento positivo en la pantalla: 
 
𝑀+ = 
 𝑞 ∗ 𝐿2
15∗ √5
         (3.113) 
 
b) Una pantalla con sus extremos apoyados en el cimento y en la 
losa superior. 
En este caso tomamos las ecuaciones de una viga simplemente apoyada. 
 
Gráfico 3.37 Reacciones y Momentos del Muro apoyado en sus dos extremos. 
 
Del gráfico obtenemos las siguientes ecuaciones: 
  Las reacciones totales del muro: 
 𝑅𝐴 = 
𝑞∗𝐿
6









 El momento positivo en la pantalla: 
𝑀+ =  0.0642 𝑃 𝐿        (3.116) 
 
 CASO DE VARIOS SÓTANOS  
 
El en este método tomamos al muro como una viga continua simplemente 
apoyada, aunque el problema, al ser hiperestático, requiere un cálculo algo 
más laborioso. 
 




Gráfico 3.38 Reacciones del Muro de más de dos o más sótanos, carga triangular. 
 
 










Gráfico 3.41 Momentos del Muro de más de dos o más sótanos, carga triangular. 
 
Una vez calculadas los momentos y reacciones, procedemos a corregirlos 
mediante el cálculo de los giros en cada apoyo mediante el método de 
matrices o el método de cadena abierta, los nos darán resultados casi 
idénticos. 
 
 Calculo del Muro como Viga de Cimentación 
 
El muro en dirección longitudinal funciona como una viga de cimentación. 
Una fuente importante de incertidumbre surge al considerar la 
deformabilidad relativa del terreno, del muro y de la estructura que apoya 
sobre el muro.  
Si la estructura es flexible el cálculo del muro puede hacerse como viga 
flotante, que es el método más correcto. Como simplificación, si la 
estructura es flexible y en todo caso si es rígida, puede aplicarse el 





Gráfico 3.42 Muro de sótano como viga de cimentación. 
 
a) Se considera el muro como un cuerpo rígido, sometido a las cargas 
N, de los pilares (y forjado en su coronación) y a su peso propio. 
 
b) Se halla la resultante Σ𝑁 de todas estas cargas y su distancia 𝑒 . 
 
c) Con 𝑒 y Σ𝑁 se obtiene la distribución lineal de presiones, variando 
de 𝜎1 a 𝜎2 (En la mayoría de los casos, la distribución resultará 
sensiblemente uniforme.) 
 
d) Conocidas las acciones y reacciones sobre la viga, se calculan los 
momentos flectores y esfuerzos cortantes. (Este método es 
conservador. 
 
e) Aunque en sentido estricto el muro suele ser una viga pared y 
debería por tanto ser calculado de acuerdo con ello, en general las 
armaduras mínimas de retracción y temperatura son importantes y 
reducen la armadura necesaria para resistir los momentos flectores 
resultantes. 
La armadura horizontal de retracción y temperatura dispuesta en ambas 
caras, puede ser tenida en cuenta, simultáneamente, para resistir los 
momentos flectores.  
 
 Comprobación de Factores de Seguridad. 
Para comprobar la estabilidad del muro debemos verificar factor de 
seguridad al desplazamiento, mediante el método antes expuesto. Estos 
muros al no tener un gran peso tienden a falla al desplazamiento, teniendo 
algunas alternativas para hacer cumplir el factor de seguridad. 
Una de las alternativas es incrementar la altura de cimentación para 
generar mayor empuje pasivo y cumplir así el factor de seguridad al 
deslizamiento. 
Otra alternativa es dirigir la fuerza destabilizadora hacia las cadenas de la 
cimentación, diseñando estas cadenas para recibir este incremento de 
solicitaciones. 
La verificación al vuelco no se la realiza ya que el muro se encuentra 




 CALCULO Y DISEÑO DE ESTRIBOS DE PUENTE. 
4.1. Definición de Estribo. 
Los estribos constituyen los apoyos extremos de un puente, son parte de 
la subestructura, y tienen como función transmitir las cargas del tramo de 
la superestructura que se apoya sobre este hacia el suelo, además de 
soportar el empuje estático del suelo que se encuentra en la parte trasera 
del estribo. 
 
4.2. Partes del Estribo. 
Un estribo está constituido principalmente por 4 partes: 
 El cabezal  
 La pantalla o el cuerpo del estribo  
 Los muros de ala  
 Fundación o Cimentación. 
 
Gráfico 4.1 Partes de un Estribo de Puente. 
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4.3. Clasificación de Estribos. 
4.3.1. Estribos Cerrados 
Este tipo de estribos es el más utilizado, está conformado por el cabezal, 
una losa de transmisión, el muro frontal (pantalla), muros de ala, y su 
cimentación. 
El muro frontal recibe las cargas a través de los apoyos en el cabezal, que 
permiten movimientos relativos entre ambos elementos. 
El diseño de la parte superior del estribo viene gobernado por el tipo del 
dintel, la carga y movimientos que recibe de la superestructura. La sección 
del muro se diseña para soportar las fuerzas del dintel y del empuje de 
tierras, siendo este empuje el predominante cuando la altura del estribo es 
considerable. 
Entre algunos tipos de estribos cerrados tenemos aquellos con espesor 
constante del muro frontal del estribo y aquellos otros en que se establece 
un espesor variable. 
Éstos últimos se utilizan cuando se tiene una altura muy significativa con el 
fin de economizar el hormigón y adecuarlo a las exigencias de los esfuerzos 
que produce el empuje de tierras. La altura del estribo a partir de la cual 
establecer espesor constante o variable no es fija, pero puede estar 
alrededor de 6 a 8 m. 
Los  asientos  que  se  producen  en  el  terraplén  de  acceso  son  mucho  
más importantes que los que se producen en el muro. El obligado resalto 
que se produciría en la  unión  entre  ambos  elementos  se  evita  por  
medio  de  la  losa  de  transición,  que apoyándose por un lado en las 
tierras y por otro en el muro realizará la transición entre uno y otro extremo. 
El tamaño de esta losa de transición va a depender de la magnitud de la 
diferencia de asientos entre muro y terraplén y por tanto de la altura del 
terraplén y de la calidad del mismo. En general con losas de 4 ó 5 m de 
longitud y 20 ó 30 cm de espesor suele ser suficiente. 
 
 





Gráfico 4.3 Estribo Cerrado (Planta). 
 
 Estribos en Cantiléver. 
Este tipo de estribos está constituido por un cuerpo constituido por un  muro 
en cantiléver, el cual está formado por una pantalla en voladizo que se 
empotra en la cimentación. La pantalla del muro será la encargada de 
soportar las fuerzas horizontales como el empuje del suelo de relleno y las 
fuerzas sísmicas. Tendrá el mismo funcionamiento que lo indicado en la 
sección 3.1.2 de Muros en Cantiléver. 
 
 
Gráfico 4.4 Estribo Cerrado en Cantiléver. 
 
 Estribos con Pantalla y Contrafuertes. 
Son estribos formados por un cuerpo que funciona como un muro con 
contrafuertes, este se encuentra conformado por una pantalla que se apoya 
en contrafuertes haciéndola trabajar como una losa continua.  
Este tipo de estribos se los utiliza para grandes alturas (> 9 m), ya crean 
mayor resistencia y rigidez en el cuerpo del estribo sin tener que 





Gráfico 4.5 Estribo Cerrado con Contrafuerte (elevación). 
 
4.3.2. Estribos Abiertos. 
Son estribos formados por un cuerpo constituido por columnas, diafragmas, 
pilotes, etc., que permiten el paso de tierras, reduciendo así 
considerablemente el empuje del suelo detrás del estribo. 
El empuje de tierras existe sobre la viga del cabezal y elementos de 
conexión con  la  cimentación. Además, existen  fuerzas horizontales  
derivadas  de  las  acciones  y deformaciones del dintel. Sus esfuerzos 
deben ser transmitidos a la cimentación. 
Los diafragmas se colocan bajo los apoyos del dintel con el objetivo de 
minimizar los esfuerzos en la viga del cabezal. 
4.4. Condiciones de Diseño. 
Para el diseño de los estribos nos basaremos en el Diseño por Factores 
de Carga y Resistencia (LRFD), AASHTO LRFD 2004, el cual se basa en 
los estados  límites, aplicando factores de mayoración y reducción 
para cada carga y resistencia nominal de los materiales, tratando así 
de representar los diferentes escenarios que se pueden presentar 
cuando la estructura se encuentre en funcionamiento. 
 
4.4.1. Estados límites. 
El estado límite es la condición más allá de la cual el puente o elemento 
deja de satisfacer los requisitos para los cuales fue diseñado. 
Son considerados varios factores  de  resistencia,  para los límites de 
servicio,  eventos  extremos  y  fatiga.  Todos los estados límites de cada 
uno de los elementos del puente y conexiones de sus elementos se deben 
considerar de igual importancia y deben cumplir con la siguiente ecuación: 
𝑅𝑓 =  ∅ ∗ 𝑅𝑛 ≥ Σ𝜂𝑖 ∗ 𝛾𝑖 ∗ 𝑄𝑖    (4.1) 
Dónde: 
𝑅𝑓 =  Resistencia Mayorada, 
∅ =  Coeficiente de Resistencia, 
𝑅𝑛 =  Resistencia nominal, 
𝜂𝑖 =  Coeficiente de modificación de carga, 
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𝛾𝑖 =  Factor de carga,  
𝑄𝑖 =  Solicitación. 
 
Para cargas para las cuales un valor máximo de  𝛾𝑖 es apropiado: 
𝜂𝑖 =  𝜂𝐷 𝜂𝑅  𝜂𝐼  ≥ 0,95     (4.2) 
 




 ≤ 1,00      (4.3) 
Dónde:  
 𝛾𝑖 =  Factor de carga 
𝜂𝑖 = Factor de modificación de las cargas 
𝜂𝐷 =  Factor relacionado con la ductilidad 
𝜂𝑅 =  Factor relacionado con la redundancia 
𝜂𝐼 =  Factor relacionado con la importancia operativa 
 
La ductilidad, la redundancia y la importancia operativa son aspectos 
significativos que afectan el margen de seguridad de los puentes. Mientras 
que las dos primeras se relacionan directamente con la resistencia física, 
la última tiene que ver con las consecuencias que implicaría que el puente 
quede fuera de servicio. 
 
 Estado Límite de Servicio 
Se debe considerar como restricciones aplicadas a las tensiones, 
deformaciones y anchos de fisura, bajo condiciones de servicio regular. 
El Estado Límite de Servicio proporciona ciertos requisitos basados en la 
experiencia que no siempre se pueden derivar exclusivamente a partir de 
consideraciones estadísticas o de resistencia. 
 
 Estado Límite de Fatiga y Fractura  
Se debe considerar como restricciones impuestas al rango de tensiones 
que se da como resultado de un único camión de diseño ocurriendo el 
número anticipado de ciclos del rango de tensión. 
 
La intención del Estado Límite de Fatiga es limitar el crecimiento de las 
fisuras bajo cargas repetitivas, a fin de impedir la fractura durante el período 
de diseño del puente. 
 
 Estado Límite de Resistencia  
Se debe considerar el estado límite de resistencia para garantizar que se 
provee resistencia y estabilidad, tanto local como global, para resistir las 
combinaciones de cargas estadísticamente significativas especificadas que 
se anticipa que el puente experimentará durante su período de diseño. 
Bajo el estado límite de resistencia se pueden producir tensiones muy 
elevadas y daños estructurales, pero se espera que la integridad estructural 
global se mantenga. 
 
 Estado Límite Correspondiente a Evento Extremos 
Se debe considerar el estado límite correspondiente a eventos extremos 
para garantizar la supervivencia estructural de un puente durante una 
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inundación o sismo significativo, o cuando es embestido por una 
embarcación, un vehículo o un flujo de hielo, posiblemente en condiciones 
socavadas. 
Se considera que los estados límites extremos son ocurrencias únicas cuyo 
período de recurrencia puede ser significativamente mayor que el período 
de diseño del puente. 
 
4.4.2. Combinaciones y Factores de Cargas. 
 
 Combinaciones. 
Los componentes y conexiones de un puente deben cumplir las siguientes 
Combinaciones de carga: 
 
 Combinación de resistencia I.- Combinación básica de cargas que 
representa el uso vehicular normal del puente, sin viento. 
 
 Combinación de resistencia II.- Combinación de cargas que 
representa el uso del puente por parte de vehículos de diseño 
especiales especificados por el propietario, vehículos de circulación 
restringida, o ambos, sin viento. 
 
 Combinación de resistencia III.- Combinación de cargas que 
representa el puente expuesto a vientos de velocidades superiores a 90 
km/h. 
 
 Combinación de resistencia IV.- Combinación de cargas que 
representa relaciones muy elevadas entre las solicitaciones provocadas 
por las cargas permanentes y las provocadas por las sobrecargas. 
 
 Combinación de resistencia V.- Combinación de cargas que 
representa el uso del puente por parte de vehículos normales con una 
velocidad del viento de 90 km/h. 
 
 Combinación de evento extremo I.- Combinación de cargas que 
incluye sismos. 
 
 Combinación de evento extremo II.- Combinación de cargas que 
incluye carga de hielo, colisión de embarcaciones y vehículos, y ciertos 
eventos hidráulicos con una sobrecarga reducida diferente a la que 
forma parte de la carga de colisión de vehículos, CT. 
 
 Combinación de servicio I.- Combinación de cargas que representa la 
operación normal del puente con un viento de 90 km/h, tomando todas 




 Combinación de servicio II.- Combinación de cargas cuya intención 
es controlar la fluencia de las estructuras de acero y el resbalamiento 
que provoca la sobrecarga vehicular en las conexiones de 
resbalamiento crítico. 
 
 Combinación de servicio III.- Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en superestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras. 
 
 Combinación de servicio IV.- Combinación de cargas relacionada 
exclusivamente con la tracción en subestructuras de hormigón 
pretensado, cuyo objetivo es controlar las fisuras. 
 
 Combinación de fatiga.- Combinación de cargas de fatiga y fractura 
que se relacionan con la sobrecarga gravitatoria vehicular respectiva y 
las respuestas dinámicas bajo un único camión de diseño. 
 
4.4.3. Factores de Carga 
Los factores se deberán seleccionar de manera de producir la solicitación 
total mayorada extrema. 
 
 Factor para Gradiente de Temperatura 𝜸𝑻𝑮. 
El factor de carga para gradiente de temperatura se debería determinar en 
base a: 
• El tipo de estructura, y 
• El estado límite investigado. 
 
𝛾𝑇𝐺  = 0,0 en los Estados Limite de Resistencia y Evento Extremo, 
𝛾𝑇𝐺= 1,0 en el Estado Límite de Servicio, en el cual no se considera carga 
viva 
𝛾𝑇𝐺 = 0.50 en el Estado Limite de Servicio, en el cual se considera carga 
viva. 
 
 Factor para Sobrecarga en la Combinación de Evento Extremo I 
(𝜸𝑬𝑸) 
 Se determina en base de las características de cada proyecto, los valores 
sugeridos son:  
𝜸𝑬𝑸 = 0.50, para un amplio rango de valores de tráfico. 


























Factores de Carga 
 
Tabla 4.1 Combinaciones de carga y Factores de carga. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004.
 





       









































RESISTENCIA I (a menos que se 



























RESISTENCIA II γp 1,35 1,00 - - 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
RESISTENCIA III γp - 1,00 1,40 - 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
RESISTENCIA IV – 



























RESISTENCIA V γp 1,35 1,00 0,40 1,0 1,00 0,50/1,20 γTG γSE - - - - 
EVENTO EXTREMO I γp γEQ 1,00 - - 1,00 - - - 1,00 - - - 
EVENTO EXTREMO II γp 0,50 1,00 - - 1,00 - - - - 1,00 1,00 1,00 
SERVICIO I 1,00 1,00 1,00 0,30 1,0 1,00 1,00/1,20 γTG γSE - - - - 
SERVICIO II 1,00 1,30 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 - - - - - - 
SERVICIO III 1,00 0,80 1,00 - - 1,00 1,00/1,20 γTG γSE - - - - 
SERVICIO IV 1,00 - 1,00 0,70 - 1,00 1,00/1,20 - 1,0 - - - - 








Tipo de carga Factor de Carga 
Máximo Mínimo 
DC: Elemento y accesorios 1,25 0,90 
DD: Fricción negativa (downdrag) 1,80 0,45 
DW: Superficies de rodamiento e instalaciones para 
servicios públicos 
1,50 0,65 
EH: Empuje horizontal del suelo 
•  Activo 







EL: Tensiones residuales de montaje 1,00 1,00 
EV: Empuje vertical del suelo 
•  Estabilidad global 
•  Muros de sostenimiento y estribos 
•  Estructura rígida enterrada 
•  Marcos rígidos 
•  Estructuras flexibles enterradas u otras, excepto 
alcantarillas metálicas rectangulares 



















ES: Sobrecarga de suelo 1,50 0,75 
Tabla 4.2 Factor de carga  𝜸𝒑 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
4.5. Cargas que actúan sobre el estribo. 
Las cargas que actúan en un puente y todos sus componentes son las 
cargas permanentes y cargas transitorias. 
 
4.5.1. Cargas Permanentes 
 
Son cargas que siempre van a estar presentes a lo largo del periodo de 
diseño de la estructura: 
 
 Cargas permanentes EL 
Son tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo, 
incluyendo las fuerzas secundarias del pos-tensado. 
Los factores de carga para el peso de la estructura y sus accesorios no se 
deberán tomar menores que 1,25. A menos que el Propietario especifique 
lo contrario, el factor de carga para las cargas constructivas, para los 
equipos y para los efectos dinámicos no deberá ser menor que 1,5. El factor 
de carga para viento no deberá ser menor que 1,25. Todos los demás 
factores de carga se deberán tomar igual a 1,0. 
 
 Cargas permanentes DC, DW, EV 
Estas cargas permanentes incluyen el peso propio de todos los 
componentes de la estructura, accesorios e instalaciones de servicio unidas 
a la misma, superficie de rodamiento, futuras sobre capas y 
ensanchamientos previstos, actuando durante toda la vida útil de la 
estructura sin variación significativa o varían en un mismo sentido hasta 
alcanzar un valor límite. 
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4.5.2. Cargas Permanentes EH, ES y DD  
Las cargas correspondientes a empuje del suelo, sobrecarga de suelo y 
fricción negativa deben ser como se especifica en el Artículo 3.11, de las 
Especificaciones AASHTO LRFD. 
 
 Empuje del Suelo EH  
Se asume que el empuje lateral del suelo es linealmente proporcional a la 






∗ 𝑘 ∗  𝛾𝑆 ∗ ℎ




𝐸 =  Empuje lateral del suelo (MPa) 
𝑘 =  Coeficiente de empuje lateral 
𝛾𝑆 = Densidad del suelo (kg/m3)   
ℎ =  Profundidad del suelo debajo de la superficie (mm) 
 
Se asume que la carga de suelo lateral resultante debida al peso del relleno 
actúa a una altura igual a h/3 desde la base del muro, siendo h la altura 
total del muro medida desde la superficie del terreno hasta la parte inferior 
de la zapata. 
Para el caso de sismo, se utiliza el coeficiente de empuje activo sísmico, 
Kas, ya que este coeficiente se basa en el Análisis de Mononobe – Okabe. 
 
 Sobrecarga Uniforme ES  
Si hay una sobrecarga uniforme, al empuje básico del suelo se debe sumar 
un empuje horizontal constante. Ver sección 2.4.4. 
 
Este empuje constante se determina con: 
 
∆𝑝= 𝑘𝑠 ∗ 𝑞𝑠      (4.5) 
∆𝑝= Empuje horizontal constante por la sobrecarga uniforme (MPa) 
𝑘𝑠 =  Coeficiente de empuje del suelo debido a la sobrecarga 
𝑞𝑠 = Sobrecarga uniforme aplicada sobre la superficie superior de la cuña 
de suelo activa (MPa). 
 
Empuje total debido a la sobrecarga constante en el suelo de los accesos 
a mitad de la altura del estribo (z = h / 2), en MN/m 
 
4.5.3. Cargas Transitorias 
Son cargas que actúan temporalmente o por lapsos muy cortos de tiempo. 
Tomando las cargas que afectan más a estribos de puentes podemos 
destacar:  
 
 Fuerza de frenado (BR). 
Se presenta entre el vehículo y la capa de rodadura y se transmite a la 
subestructura a través de los aparatos de apoyo y sus sujeciones. 
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El valor de la fuerza de frenado (BR) provocada por los vehículos se toma 
igual al mayor valor entre: 
El 25% de la reacción por aplicación del camión de diseño o de la carga de 
oruga (tándem), 
El 5% de la reacción debida a la aplicación del camión o tándem de diseño 
+ carga distribuida por vía. 
La fuerza de frenado se deberá ubicar en todos los carriles de diseño del 
puente en la misma dirección, dicha carga se considera aplicada, 
horizontalmente a 1800 mm sobre la superficie de la calzada en cualquiera 
de los sentidos longitudinales, para provocar solicitaciones extremas.  
Se aplican los coeficientes de vías cargadas simultáneamente 
especificados en el artículo 3.6.1.2 de la Norma AASHTO 2004,  pero NO 
se aplican los factores del efecto dinámico (IM): 
 




𝑁% =  Porcentaje establecido por las especificaciones 
 
𝑅𝐶𝑉 =  Reacción por carga viva. 
 
Gráfico 4.6 Fuerza de Frenado. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Fuerza de Viento (WL), (WS). 
 
 Presión horizontal de viento. 
Se asume que la carga de viento está uniformemente distribuida sobre el 
área expuesta al viento. El área expuesta será la sumatoria de las áreas de 
todos los componentes, incluyendo el sistema de piso y las barandas, vistas 
en elevación y perpendiculares a la dirección de viento supuesta. 
Para puentes o elementos de alturas ≤ 10 m, medidas desde el nivel de 
agua o desde la parte más baja del terreno: Velocidad de diseño del Viento 
𝑉𝐷𝑍 =  constante. 
Para puentes o elementos ubicados a alturas mayores a 10 m, la velocidad 
de diseño del viento 𝑉𝐷𝑍 =   se calcula con la expresión: 
 
𝑉𝐷𝑍 =  2,5 ∗ 𝑉𝑂 ∗ ( 
𝑉10
𝑉𝐵
) ∗ ln (
𝑍
𝑍𝑂





𝑉𝑂 =Velocidad friccional del viento, para superficies en terreno abierto, área 
suburbana y urbana: 13,2 km/h; 17,6 km/h; 19,3 km/h, respectivamente, 
 
𝑉𝐷𝑍 = Velocidad del viento de diseño a la altura de diseño (Z), en km/h, 
 
𝑉10= Velocidad del viento a 10 m sobre el nivel del terreno o del nivel del 
agua, en km/h, 
 
𝑉𝐵 =160 km/h = velocidad básica del viento a 10 m de altura  (𝑉10 =
 𝑉𝑚á𝑥−𝐸𝑐𝑢𝑎𝑑𝑜𝑟   ≈ 80𝑘𝑚/ ℎ) 
 
Z =Altura de la estructura mayor a 10 m, en la cual se están calculando las 
cargas de viento, medida desde la superficie del terreno o del nivel del 
agua, en mm, 
 
Zo =Longitud de fricción en la dirección del avance del viento, en terreno 
abierto, área suburbana y urbana: 70 mm; 1 000 mm; 2 500 mm, 
respectivamente, 
 
 Presión del Viento sobre las Estructuras (WS) 
 
 
Gráfico 4.7 Presión de Viento sobre Estructuras (WS).  
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
Asumiendo que la dirección del viento es de diseño es horizontal y en 
ausencia de datos precisos, la fuerza se determinara como: 
 













𝑃𝐷 = Presión de diseño del viento en MPa, 
 
𝑃𝐵 = Presión básica en MPa, correspondiente a la velocidad básica del 






Presión a barlovento lado 
que recibe al viento PB 
(MPa) 
Presión a sotavento lado 
por donde sale el 








Tabla 4.3 Presiones básicas, correspondientes a VB = 160 km/h 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
Si el viento incide sobre la estructura formando un ángulo con respecto a 
su eje longitudinal, la presión básica se considera constituida por una 
componente longitudinal y una transversal (lateral), que actúan aplicadas 
simultáneamente sobre las respectivas áreas expuestas de la 
superestructura. 
 
Los valores de las presiones básicas en este caso, se expresan en función 
del ángulo de incidencia, el cual se mide con respecto a la perpendicular al 



















0 0,0036 0,0000 0,0024 0,0000 
15 0,0034 0,0006 0,0021 0,0003 
30 0.0031 0,0013 0,0020 0,0006 
45 0,0023 0,0020 0,0016 0,0008 
60 0,0011 0,0024 0,0008 0,0009 
Tabla 4.4 Presiones básicas del viento, para diferentes ángulos de ataque                
VB = 160 km/h 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Presión de Viento sobre los Vehículos WL  
 
Al existir vehículos presentes, la presión del viento de diseño se deberá 
aplicar tanto a la estructura como también sobre los vehículos. Si la presión 
del viento tiene una dirección  perpendicular a la calzada de la estructura, 
la presión aplicada sobre los vehículos es una fuerza móvil de 1,46 N/mm 









Gráfico 4.8 Presión de viento sobre Vehículos. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
Si el viento no se considera normal a la estructura, entonces se 
consideran sus componentes ortogonales aplicadas a 1,80 m de altura 











0 1,46 0,00 
15 1,23 0,18 
30 1,20 0,35 
45 0,96 0,47 
60 0,50 0,55 
Tabla 4.5 Componentes del Viento sobre la sobrecarga viva. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Empuje sísmico sobre el estribo. 
Las cargas sísmicas son el producto del coeficiente de respuesta sísmica 
elástica, Csm, por el peso equivalente de la superestructura. El peso 
equivalente es función del peso real y de la configuración del puente, y se 
incluye automáticamente en los métodos de análisis unimodales y 
multimodales. 
 
Para el caso específico de los estribos del puente, el efecto sísmico que 
actúa sobre este es de grandes proporciones, debido al empuje incremento 
sísmico que sufre la presión estática del suelo de relleno. 
Este incremento se lo calcula mediante el Método de Mononobe-Okabe, 
como se explicó en la sección 1.4.4.2, este método toma al incremento 
sísmico del suelo como un triángulo invertido, cuyo punto de aplicación se 
encuentra a 2/3 H medida desde la base de la cimentación, siendo H la 
altura desde la base de la cimentación hasta la superficie libre del cabezal.  
 
 Carga vehicular. 
La sobrecarga vehicular sobre las calzadas de puentes o estructuras 




 Carril de circulación o de tráfico 
Banda de ancho 3 600 mm (12 pies) sobre la cual se considera que circulan 
los vehículos con cierta holgura. 
 
 Número de carriles de diseño 
En general, el número de carriles de diseño se determina tomando la parte 
entera de la relación entre el ancho de la calzada y el ancho de un carril de 
circulación (3 600 mm). 
 






   (4.9) 
 
Dónde: 
𝑊 =  Ancho entre las caras internas de los bordillos en mm. 
 
En aquellos casos en los cuales los carriles de circulación tienen menos de 
3600 mm de ancho, el número de carriles de diseño debe ser igual al 
número de carriles de circulación, y el ancho del carril de diseño se debe 
tomar igual al ancho del carril de circulación. 
Los puentes con calzadas de ancho comprendidos entre 6000 mm y 7200 
mm deben tener dos carriles de diseño, cada uno de ellos de ancho igual a 
la mitad del ancho de calzada. 
 
 Factor de modificación por vías cargadas simultáneamente 
Este factor es aplicable para todos los estados límites excepto fatiga para 
el cual se utiliza un camión de diseño, independientemente del número de 
carriles de diseño. 
 
Se debe tomar en  cuenta la probabilidad de que los distintos carriles estén 
ocupados simultáneamente con la carga de diseño HL-93, así 
determinamos la solicitación máxima por carga viva vehicular. Nos 











4 o mas 0,65 
Tabla 4.6 Fracción de tráfico de camiones en único carril. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Carril de diseño 
Banda de circulación ideal con un ancho de 3 000 mm (10 pies) sobre la 
cual se consideran aplicadas las cargas de los vehículos. 
 
 Carga de camión de diseño. 
El  camión  de  diseño  HL-93  es  similar  al  camión  HS  20-44  de  las 
especificaciones AASHTO Estándar. Consta de 3 ejes la separación entre 
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el eje delantero y el intermedio es de 4.30 m  y entre el eje intermedio y el 
tercero es variable entre 4.27 m  y 9.00 m. Los dos últimos ejes reciben la 
mayor parte de la carga, 145 kN en cada eje, y 35 kN en su eje delantero. 
 
 
Gráfico 4.9 Camión de Diseño (Longitudinal). 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
En la dirección transversal, el ancho de vía de diseño es de 3,60 m, con 
una separación entre ejes de ruedas de 1,80 m. 
En nuestro medio, el ancho de vía adoptado es 3,00 m, con la misma 
separación. 
 
Gráfico 4.10 Camión de Diseño (Transversal). 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Tándem de Diseño (Carga de Oruga).  
La carga de oruga consiste en un par de ejes de carga igual a 110 kN con 





Gráfico 4.11 Tándem de Diseño. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Carga del carril de Diseño. 
La carga del carril de diseño consistirá en una carga de 9,3 N/mm, 
uniformemente distribuida en dirección longitudinal, y en sentido 
transversalmente, la carga de faja se asume uniformemente distribuida en 
un ancho de 3,00 m. 
 
 Gráfico 4.12 Carga de Carril. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
Las solicitaciones debidas a la carga del carril de diseño no están sujetas a 
un incremento por carga dinámica. 
4.6. Diseño del Estribo en Cantiléver. 
Para diseñar este tipo de estribos debemos analizar el comportamiento del 
elemento en varias etapas. Cada etapa representa un estado de cargas 
desde su construcción, puesta en funcionamiento y al recibir eventos 
fortuitos como es el caso de un sismo. 
Las etapas que se analizaran son 5, la cuales se describen a continuación: 
Etapa 1: estribo construido, bajo la acción de su peso propio y la presión 
del suelo de relleno de los accesos con sobrecarga viva; 
Etapa 2: estribo construido, bajo la acción de su peso propio, presión del 
relleno de los accesos con sobrecarga y fuerza sísmica; 
Etapa 3: accesos, estribo y superestructura construidos (puente vacío) = 
etapa 1 + peso propio de la superestructura; 
Etapa 4: puente vacío bajo la acción sísmica = etapa 3 + sismo;  
Etapa 5: puente en servicio (puente vacío + carga viva) = etapa 3 + carga 
viva vehicular. 
El estribo deberá cumplir en las cinco etapas los factores de seguridad al 
vuelco, al deslizamiento  y de la capacidad de carga del suelo. 
 
4.6.1. Dimensionamiento Preliminar. 
El diseño preliminar de las dimensiones del estribo se puede tomar de la 




Gráfico 4.13 Dimensiones mínimas del Estribo en Cantiléver. 
De donde: 
𝐻𝑐 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑎𝑏𝑒𝑧𝑎𝑙 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑜𝑠𝑎 + 𝑉𝑖𝑔𝑎 + 𝐴𝑝𝑎𝑟𝑎𝑡𝑜𝑠 𝑑𝑒 𝑎𝑝𝑜𝑦𝑜  
𝐻𝑝 = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎  
𝐻𝑝 = 𝐻 − 𝐻𝑐     (4.10) 
 
𝑏 = 𝑆𝑢𝑝𝑒𝑟𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒 𝑑𝑒 𝑎𝑠𝑖𝑒𝑛𝑡𝑜.  
𝑏 = 𝑁 + 𝑗      (4.11) 
En el cual: 
𝑁 = 0.30 𝑚,𝑚í𝑛𝑖𝑚𝑜, 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑜𝑛𝑠𝑖𝑑𝑒𝑟𝑎𝑐𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 𝑠í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎𝑠.  
𝑗 = 0.30 𝑚,𝑚í𝑛𝑖𝑚𝑜, 𝑗𝑢𝑛𝑡𝑎 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑙𝑎𝑡𝑎𝑐𝑖ó𝑛.  
Todas las dimensiones expresadas en el grafico son tentativas y pueden 
cambiar a criterio del diseñador.  
Los estados límites que se utilizarán para analizar todas las solicitaciones 
y factores de cargas del estribo son: 
 Resistencia Ia 
 Resistencia Ib 
 Evento extremo Ia 
 Evento extremo Ib 
 Servicio I 
 
4.6.2. Diseño de Cabezal. 
El diseño del cabezal se lo realizará tomando la mayor solicitación de los 
estados límites empleados para analizar el estribo.  
 
 Diseño a flexión 
Para diseñar este elemento a flexión utilizamos el mayor momento de los 





 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[1.75 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.75 𝑀𝐵𝑅 ]     (4.12) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[0.50 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐸𝑄 + 0.50 𝑀𝐵𝑅 ]  (4.13) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑀𝑢 = 𝑛[1.00 𝑀𝐿𝑆 + 1.00 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐵𝑅 ]     (4.14) 
  
Donde: 
𝑀𝐿𝑆 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝑀𝐸𝐻 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝑀𝐸𝑄 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝑀𝐵𝑅 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
Basados en la sección 1.3.2.1 de la Norma AASHTO 2004 adoptamos los 
siguientes coeficientes de modificación de carga.   
 Resistencia Servicio Evento Extremo 
Ductilidad   𝜼𝑫 1 1 1 
Redundancia  𝜼𝑹 1 1 1 
Importancia   𝜼𝑰 1 1 1 
𝜼𝒊 = 𝜼𝑫 + 𝜼𝑹 + 𝜼𝑰 1 1 1 
Tabla 4.7 Coeficientes de Modificación de carga. 
Fuente: ESPECIFICACIONES AASHTO LRFD 2004. 
 
 Diseño a corte 
Para diseñar este elemento a corte utilizamos la mayor solicitación de los 
siguientes estados de carga: 
 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.75 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.75 𝐵𝑅 ]     (4.15) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[0.50 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.00 𝐸𝑄 + 0.50 𝐵𝑅 ]    (4.16) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.00 𝐿𝑆 + 1.00 𝐸𝐻 + 1.00𝐵𝑅 ]     (4.17) 
Donde: 
𝐿𝑆 = 𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝐸𝐻 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐸𝑄 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝐵𝑅 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
El mayor de esfuerzo de corte debe ser menor a la resistencia nominal de 
la sección: 




4.6.3. Diseño de Pantalla. 
La pantalla se la diseñará para los máximos esfuerzos y momentos, 
tomando las respectivas alturas para calcular cada carga,  que 
actúan sobre esta. 
 
 Diseño a flexión 
Para diseñar este elemento a flexión utilizamos el mayor momento de los 
siguientes estados de carga: 
 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛 [1.75 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.75 𝑀𝐵𝑅 + 1.25 𝑀𝐷𝐶 + 1.25 𝑀𝑃𝐷𝐶 +
1.50 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 1.75 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀]        (4.19) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛 [0.50 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐸𝑄 + 0.50 𝑀𝐵𝑅 + 1.25 𝑀𝐷𝐶 +
1.25 𝑀𝑃𝐷𝐶 + 1.50 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 0.50 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 ]      (4.20) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑀𝑢 = 𝑛 [1.00 𝑀𝐿𝑆 + 1.00 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐵𝑅 + 1.00 𝑀𝐷𝐶 + 1.00 𝑀𝑃𝐷𝐶 +
1.00 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 1.00 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀]        (4.21) 
Donde: 
𝑀𝐿𝑆 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝑀𝐸𝐻 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝑀𝐸𝑄 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝑀𝐵𝑅 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 
𝑀𝐷𝐶 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑐𝑎𝑏𝑒𝑧𝑎𝑙. 
𝑀𝑃𝐷𝐶 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑒𝑠𝑡𝑟𝑢𝑐𝑡𝑢𝑟𝑎. 
𝑀𝑃𝐷𝑤 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑝𝑎 𝑑𝑒 𝑟𝑜𝑑𝑎𝑑𝑢𝑟𝑎. 
𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑚 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
 
 Diseño a corte 
Para diseñar este elemento a corte utilizamos la mayor solicitación de los 
siguientes estados de carga: 
 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.75 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.75 𝐵𝑅 ]     (4.22) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[0.50 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.00 𝐸𝑄 + 0.50 𝐵𝑅 ]    (4.23) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.00 𝐿𝑆 + 1.00 𝐸𝐻 + 1.00𝐵𝑅 ]    (4.24) 
Donde: 
𝐿𝑆 = 𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝐸𝐻 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐸𝑄 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝐵𝑅 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 




El mayor de esfuerzo de corte debe ser menor a la resistencia nominal de 
la sección: 
𝑉𝑛 = 0.53 ∗ √𝑓𝑐     (4.18) 
De lo contrario se debe colocar acero de refuerzo al corte. 
 
4.6.4. Diseño de Cimentación. 
 Calculo de dedo  
En primer lugar debemos calcular la fuerza vertical del que actúan sobre el 
dedo en cada estado límite de las cinco etapas, mediante la fórmula: 
𝐹𝑣 =  [𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝐶 + 𝛾𝐸𝑉 ∗ 𝐸𝑉 + 𝛾𝐿𝑆 ∗ 𝐿𝑆]    (4.25) 
Donde: 
𝛾𝐷𝐶 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎. 
𝛾𝐸𝑉 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
𝛾𝐿𝑆 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
𝐷𝐶 = 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝐸𝑉 = 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
𝐿𝑆 = 𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
 
Obtenidas las fuerzas verticales de cada estado límite determinamos el 
corte generado en cada uno de ellos: 
𝑉𝑢 =  𝜂 ∗ [(𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗ (𝑡𝑑 − 𝑑)) − 𝐹𝑣]    (4.26) 
Donde: 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙𝑖𝑚𝑖𝑡𝑒 
𝑡𝑑 = 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜 
𝑑 = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑎 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
𝐹𝑣 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑉𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙𝑒𝑠. 
 
La máxima fuerza al corte de todos los estados límites debe ser menor al 
cortante admisible del elemento de lo contrario se colocarán aceros de 
refuerzo que absorban este esfuerzo. 
 
 
Gráfico 4.14 Presión del suelo sobre el talón. 
El momento actuante en el dedo será la diferencia entre el momento 
generado por la presión máxima del suelo en cada estado límite menos el 
momento producido por el peso propio del elemento. 
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 Momento producido por la máxima presión del suelo. 
𝑀𝑐𝑚 = 𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗  
𝑡𝑑2
2
     (4,27) 
𝑡𝑑 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎𝑠 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒. 
 
 Momento producido por el peso propio  
𝑀𝑃𝑃 = 𝑊𝑃𝑃 ∗  𝐵𝑝     (4.28) 
𝑊𝑃𝑃 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜 





 Momento Último.  
𝑀𝑢 =  𝜂(𝑀𝑐𝑚 ∗  𝑀𝑃𝑃)    (4.29) 
Mediante el momento último podemos calcular acero de refuerzo que se 
colocará en la parte inferior del dedo, debido a que la presión del suelo 
genera un momento hacia arriba, traccionando las fibras inferiores del 
elemento. 
 
 Diseño del Talón. 
Para el diseño de estos elementos procedemos de forma similar que el 
caso anterior, pero en este caso tomaremos la menor solicitación  de los 
estados límites. 
Calculamos las fuerzas verticales: 
 
𝐹𝑣 =  [𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝐶 + 𝛾𝐸𝑉 ∗ 𝐸𝑉 + 𝛾𝐿𝑆 ∗ 𝐿𝑆]    (4.30) 
Donde: 
𝛾𝐷𝐶 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎. 
𝛾𝐸𝑉 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑎𝑟𝑎 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
𝛾𝐿𝑆 = 𝐹𝑎𝑐𝑡𝑜𝑟 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
𝐷𝐶 = 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑚𝑢𝑒𝑟𝑡𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙ó𝑛. 
𝐸𝑉 = 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
𝐿𝑆 = 𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
Obtenidas las fuerzas verticales de cada estado límite determinamos el 
corte generado en cada uno de ellos: 
 
𝑉𝑢 =  𝜂 ∗ [(𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗ (𝐵 − 2𝑒 − 𝐿𝑝 − 𝑡𝑑 − 𝑑)) − 𝐹𝑣]  (4.31) 
Donde: 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙𝑖𝑚𝑖𝑡𝑒 
𝐵 = 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡𝑎𝑐𝑖ó𝑛 
𝑑 = 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑒𝑓𝑒𝑐𝑡𝑖𝑣𝑎 
𝐿𝑝 = 𝐴𝑟𝑟𝑎𝑛𝑞𝑢𝑒 𝑑𝑒 𝑙𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎. 
𝑡𝑑 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝑒 = 𝑒𝑥𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎. 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
𝐹𝑣 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎𝑠 𝑉𝑒𝑟𝑡𝑖𝑐𝑎𝑙𝑒𝑠. 
La máxima fuerza al corte de todos los estados límites debe ser menor al 
cortante admisible del elemento. 
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El momento último actuante en el talón para cada estado límite será: 
 Momento Último.  
𝑀𝑢 =  𝜂(𝑀𝑐𝑚 ∗  𝑀𝑃𝑃 ∗ 𝑀𝑃𝑃𝑆 ∗ 𝑀𝑆)    (4.32) 
 
 Momento producido por la máxima presión del suelo. 
𝑀𝑐𝑚 = 𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗ 
(𝐵−2𝑒−𝐿𝑝−𝑡𝑑)2
2
    (4.33) 
𝑡𝑑 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎𝑠 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒. 
 
 Momento producido por el peso propio  
𝑀𝑃𝑃 = 𝑊𝑃𝑃 ∗  𝐵𝑝     (4.34) 
𝑊𝑃𝑃 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙ó𝑛 
𝐵𝑝 = 𝑏𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 =  
𝑡𝑡
2
 →   𝑡𝑡 = 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙ó𝑛. 
 Momento producido por el peso del relleno.  
𝑀𝑃𝑃𝑆 = 𝑊𝑃𝑃𝑆 ∗  𝐵𝑝     (4.35) 
𝑊𝑃𝑃𝑆 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 




 Momento producido por sobrecarga viva.  
𝑀𝑆 =  𝑊𝑆 ∗  𝐵𝑝     (4.36) 
𝑊𝑆 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
𝐵𝑝 = 𝑏𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 
 
4.7. Diseño del Estribo con Pantalla y Contrafuertes. 
Un estribo con pantalla y contrafuertes es una variación del estribo en 
cantiléver por lo que este se diseñará cumpliendo las cinco etapas descritas 
en la sección 4.6 del presente proyecto. 
 
4.7.1. Dimensionamiento Preliminar. 
Tomaremos como base de pre dimensionamiento las siguientes 
dimensiones: 
 
Gráfico 4.15 Dimensiones mínimas del Estribo con Contrafuertes. 
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Para el contrafuerte podemos optar por dimensiones entre 0.20 – 0.30 m 
de ancho. La separación de los contrafuertes se puede adoptar entre 0.4 -
0.6 m, tratando que coincidan en el mismo eje que los apoyos.  
 
4.7.2. Diseño de Cabezal. 
El cabezal de este muro se encuentra en diferentes condiciones que el 
diseñado en un estribo en cantiléver, en este caso el cabezal se encuentra 
apoyado entre los contrafuertes, cambiando su forma de trabajar un una 
viga a una losa apoyada. 
Para calcular los momentos y fuerzas cortantes en cada estado límite nos 
basamos en la sección 4.6.3 del diseño del cabezal en un estribo en 
cantiléver.  
Con estos resultados diseñamos el cabezal como una losa apoyada, como 
se indica en la sección 3.4.3.3 del diseño de la pantalla en un muro de 
contención con contrafuertes, mediante el método de losa con tres apoyos, 
siendo los apoyos extremos los contrafuertes y su apoyo inferior la pantalla. 
 
4.7.3. Diseño de Pantalla. 
De igual manera que el cabezal del estribo la pantalla se encuentra 
embebida sus extremos en los contrafuertes y su parte inferior en el 
cimento del estribo. 
Tomando las ecuaciones de cálculo de momentos y cortantes de la sección 
4.6.3, procedemos a su cálculo y basados en la sección 3.4.3.3, calculamos 
la proporción de fuerzas y momentos que recibe tanto los contrafuertes 
como la cimentación para cada estado límite. 
 
4.7.4. Diseño de Contrafuertes. 
El contrafuerte se los diseñara como una viga rectangular sometida a 
flexión. Para el diseño, calculamos tanto los momentos y cortantes 
mediante las siguientes ecuaciones: 
 
 Diseño a flexión 
Para el diseño a flexión utilizamos el mayor momento de los siguientes 
estados de carga: 
 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[1.75 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.75 𝑀𝐵𝑅 ]     (4.37) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[0.50 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐸𝑄 + 0.50 𝑀𝐵𝑅 ]   (4.38) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑀𝑢 = 𝑛[1.00 𝑀𝐿𝑆 + 1.00 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐵𝑅 ]     (4.39) 
 Donde: 
𝑀𝐿𝑆 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝑀𝐸𝐻 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑝𝑟𝑒𝑠𝑖ó𝑛 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝑀𝐸𝑄 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝑀𝐵𝑅 = 𝑀𝑜𝑚𝑒𝑛𝑡𝑜 𝑝𝑜𝑟 𝑓𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 




 Diseño a corte 
Para diseñar este elemento a corte utilizamos la mayor solicitación de los 
siguientes estados de carga: 
 Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.75 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.75 𝐵𝑅 ]     (4.40) 
 Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[0.50 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.00 𝐸𝑄 + 0.50 𝐵𝑅 ]    (4.41) 
 Estado Límite de Servicio I. 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.00 𝐿𝑆 + 1.00 𝐸𝐻 + 1.00𝐵𝑅 ]     (4.42) 
Donde: 
𝐿𝑆 = 𝑆𝑜𝑏𝑟𝑒𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑣𝑖𝑣𝑎. 
𝐸𝐻 = 𝐸𝑚𝑝𝑢𝑗𝑒 𝑎𝑐𝑡𝑖𝑣𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜. 
𝐸𝑄 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑆í𝑠𝑚𝑖𝑐𝑎. 
𝐵𝑅 = 𝐹𝑢𝑒𝑟𝑧𝑎 𝑑𝑒 𝑓𝑟𝑒𝑛𝑎𝑑𝑜. 
𝜂 = 𝐶𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑑𝑒 𝑚𝑜𝑑𝑖𝑓𝑖𝑐𝑎𝑐𝑖ó𝑛 𝑑𝑒 𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎. 
El mayor de esfuerzo de corte debe ser menor a la resistencia nominal de 
la sección: 
𝑉𝑛 = 0.53 ∗ √𝑓𝑐      (4.18) 
De no cumplirse de colocaran acero de refuerzo al corte que soporten este 
esfuerzo. 
De la misma forma que para un muro con contrafuertes, el acero de 
refuerzo tendrá que ser rectificado debido a la inclinación que tiene el 
elemento. 
4.7.5. Diseño de Cimentación. 
 Diseño del dedo  
El diseño del dedo será idéntico que lo expuesto en la sección 4.6.4.1, 
diseñando como una viga en voladizo. 
 
 Diseño del talón 
El diseño del talón se lo realza como una losa empotrada en tres lados, dos 
extremos en los contrafuertes y uno en la cimentación, de la misma forma 
que se explica en la sección 3.4.3.3, diseñándolo como una losa 
empotrada, tomando en cuenta las cargas para cada estado límite que 


















PROGRAMA EN VBA DE EXCEL PARA CALCULO DE 
MUROS DE CONTENCION Y ESTRIBOS DE PUENTE.  
REQUERIMIENTOS DEL SISTEMA 
Para un funcionamiento  estable del software el ordenador debe cumplir 
como los siguientes requerimientos mínimos. 
 
 Hardware 
Procesador a 500 MHz de 32 o 64 bits o superior  
256 MB de memoria de sistema o más 
Monitor con resolución 1024x768 o superior  
 
 Software 
Windows Server 2008 R2  
Windows Server 2012  
Windows 7 (32 o 64 bits) 
Windows 8.1 (32 o 64 bits) 
5.1. TIPOS DE ESTRUCTURA 
En la pantalla de inicio se 
puede elegir haciendo clic en la 
primera figura el Diseño de 
Muros de Contención, el 
Diseño de Estribos de Puentes 
en la segunda figura3 o salir del 
programa guardando los 
cambios haciendo clic en el 
botón colocado en la parte 












5.1.1. MUROS DE CONTENCION. 
 
Al elegir el Diseño de 
Muros de Contención 
ingresamos a la siguiente 
pantalla en la cual 
podemos elegir el tipo de 
muro a diseñar haciendo 














5.1.1..1. MUROS A GRAVEDAD. 
Al seleccionar el diseño 
del Muro a Gravedad se 
activa la pantalla que se 
indica a continuación. 
El diseño se basa en los 
datos y criterios de 
diseño seleccionados. 
La mayor parte de las 
pantallas de diseño de 
muros contienen los 
mismos elementos de 
diseño que se indicarán 
posteriormente. 
Cuando algún dato indispensable para el diseño no sea ingresado el 
programa devolverá un error con el dato faltante para continuar con el 
cálculo. 





5.1.1..2. MUROS EN CANTILEVER 
Las opciones de diseño 
serán idénticas al Muro a 
Gravedad para el cálculo 
de los FS, cambiando en 
los diseños de cada 
elemento. 
Las opciones de auto 
dimensionamiento están 
completamente habilitadas 





5.1.1..3. MUROS CON CONTRAFUERTES. 
Al igual que las pantallas 
anteriores esta posee 
idénticas variables de 
diseño y se han agregado 
otras propias para el 
diseño de este tipo de 
Muro.  
El contrafuerte puede ser 
interior, exterior o una 
combinación de ambos, 
dependerá de las 
dimensiones ingresadas 
en el programa. 
Las opciones de auto-
dimensionamiento están parcialmente habilitadas para este diseño, 
únicamente se activan el Incremento del Dedo, Talón o Intradós. 
La pantalla será diseñada según sus dimensiones como una losa apoyada 
en tres lados, si su relación entre lado mayor y lado menor esta  de 1 a 2, 
caso contrario se diseñará como viga continua. 
 
5.1.1..4. MUROS DE BANDEJAS. 
El diseño de este tipo de 
muro está restringido a 
cinco bandejas. 
Las únicas opciones de 
auto dimensionamiento 
que  se activarán son: 
Incremento de Dedo o de 
Talón. 
La distancia entre 
bandejas dependerá del 
número de estas que 




5.1.1..5. MUROS DE GAVIONES. 
El diseño de este tipo de 
muro está restringido a 
veinte bandejas. 
Las únicas opciones de 
auto dimensionamiento 
que  se activarán son: 






5.1.1..6. MUROS DE SOTANO. 
El diseño de este tipo de 
muro está restringido a 
cinco niveles, que tendrán 
la misma altura pero se 
puede elegir el espesor 
que tiene el muro en cada 
nivel. 
Las opciones de auto 
dimensionamiento se 
encuentran desactivadas 





5.1.2. ESTRIBO DE PUENTE. 
 
5.1.2..1. ESTRIBO EN CANTILEVER. 
El diseño del estribo se 
realizará según las Normas 
AASHTO LRFD, no se ha 
tomado en cuenta el factor 
de carga de viento en el 
cálculo de la estructura. 
Las opciones de auto 
dimensionamiento se 
encuentran desactivadas 
para el diseño de esta 
estructura. 
Las reacciones por caga 
viva y muerta se ingresan 
mediante el botón de 
CARGAS. 





5.1.3. ANALISIS SISMICO. 
 
Esta sección se encuentra en todas las 
pantallas de diseño del programa excepto en 
el diseño del estribo, esta nos permitirá 
realizar o no el análisis sísmico de la 
estructura. 
Para activarla debemos hacer clic en Análisis 
Sísmicos (NEC-13), luego se activará el botón 
Coeficiente Sísmico pero las opciones de 
diseño seguirán desactivadas hasta calcular 
el coeficiente sísmico. 
 
Una vez activado la sección de análisis 
sísmico debemos hacer clic sobre el botón 
llamado “Coeficiente Sísmico”, donde 
aparecerá la siguiente pantalla. 
Esta pantalla de bienvenida tiene en la parte 
inferior el botón Análisis NEC -13, al hacer clic 
sobre el aparecerá la pantalla para el cálculo 








Para el cálculo del coeficiente 
sísmico debemos elegir cada uno 
de los factores que se muestran 
en la pantalla en la sección 
COEFICIENTES. 
Para ayuda de la elección de los 
coeficientes existen los botones 
de ayuda , en estos se 
encuentran los  parámetros para 
cada uno de los coeficientes 
según el NEC-13. 
En la sección CALCULO DE 
COEFIENTE SISMICO solo se 
mostrarán resultados. 
Mientras las casillas de los 
coeficientes sigan en blanco el 
botón Calcular Coeficiente V, 
permanecerá desactivado hasta 




Una vez activado el botón Calcular Coeficiente V hacemos clic sobre este 
y entonces se activará el botón Guardar y Salir, el cual guardará los datos 
cerrando las ventanas, y volviendo a la pantalla principal. 
 
Al regresar a la pantalla principal las opciones 
de Métodos de Diseño estarán activas. El 
Método de Diseño Sismoresistente estará 
activado por defecto. 
Algunos diseñadores únicamente calculan el 
incremento sísmico del muro sin tomar en 
cuenta el suelo de relleno sobre este, para 
adoptar este criterio debemos activar la casilla 
de “Despreciar el peso de suelo sobre el Muro” 
 
 
5.1.4. INGRESO DE DATOS BASICOS. 
 
Las características que posee el suelo de 
cimentación se establecerán  en la siguiente 
pantalla. Todos estos datos son necesarios 
para el cálculo y diseño de cada estructura. 
Se debe tomar en cuenta las unidades de 
cada dato ingresado. 
 
Las características del suelo de relleno son 
datos indispensables para el cálculo y diseño 




La cohesión puede ser un factor que puede o 
no estar presente en el suelo de relleno. Para 
introducir esta característica en el cálculo y 
diseño debemos activar la casilla “Existe 
Cohesión” e introducir el valor de la cohesión. 
 
Las características del hormigón del hormigón 




Para calcular el empuje de tierras podemos 
elegir entre los métodos de Coulomb y el 
método de Rankine. El método de Coulomb 
estará activo por defecto. 
 
Las sobrecargas se pueden establecer al 





Al estar seleccionado la casilla, el botón 
Sobrecarga se activará. 
Al hacer clic en este botón ingresamos a la 
pantalla de Sobrecargas del Muro. 
 
Los cuatro tipos de cargas más 
usuales en estas estructuras 
pueden ser determinadas en la 
siguiente pantalla, según el 
criterio del diseñador. 
Al hacer clic sobre la casilla de 
cada tipo de carga, aparecerá el 
gráfico correspondiente a la 
carga seleccionada. 
Se debe tomar en cuenta las 
Unidades en que se deben 
ingresar el valor de las cargas. 
 
 
El paso previo para el cálculo del muro es 
hacer clic en el botón Opciones de Diseño 
donde tendremos que seleccionar el 





El coeficiente de rugosidad entre el 
muro y suelo puede ser establecido 
por tres métodos, para mayor 
exactitud y comodidad del 
diseñador. 
 
Una característica importante del 
programa, viene dado por la Sección 
de Auto dimensionar, las opciones 
que se pueden elegir cambian 
dependiendo el tipo de estructura a 
diseñar. 
El programa posee la opción de 
generar un diente o dentellón 
cuando el factor de seguridad al 
deslizamiento no cumpa con el 
mínimo establecido de 1,5 en caso 
estático o 1,2 en casos sísmicos. 
Al hacer clic en el botón Guardar y 




5.1.5. ENTREGA DE RESULTADOS 
 
El botón CALCULO DE MURO se mantendrá 
desactivado mientras no se ingrese el valor 
del coeficiente de fricción en el botón de 
Opciones de Diseño. 
Una vez establecido el coeficiente de fricción 
y guardado los datos, el botón se activará y 
se podrá calcular la estructura al hacer clic 
sobre este. 
 
Al hacer clic en el botón 
Cálculo de Muro los 
resultados del análisis del 
muro, como son los 
factores de seguridad, 
empujes y diseño de 
elementos son 
presentados en la pantalla 
indicada a la izquierda. 
Para ingresar al diseño de 
cada elemento de la 
estructura tenemos al lado 
derecho de estas pantallas 
botones con el nombre del 
elemento diseñado. 
Cada diseño de muro 
posee diferentes botones 
según los elementos que 
posee la estructura. 
Para ingresar a los resultados de diseño de 
cada elemento debemos hacer clic en los 
botones correspondientes, como por 
ejemplo: 
En el botón “DIAGRAMA DE PRESIONES” 
en el Muro a Gravedad o 
El botón “DISEÑO DE PANTALLA” en el 
















DIAGRAMA DE PRESIONES. 
Al hacer  clic en el botón 
Diagrama de Presiones 
aparecerá una pantalla donde 
se analiza las fuerzas de corte 
y tracción que actúan sobre el 







DISEÑO DE PANTALLA. 
Esta pantalla es otro ejemplo 
de cómo se muestran los 
resultados de los diseños de 
cada elemento. En este caso 
se muestra los resultados del 











El botón “SALIR Y VER DATOS EN EXCEL” muestra todos los resultados 
obtenidos en un informe final publicado en una hoja electrónica, en esta 
podemos guardar el informe final en formato PDF, imprimirlo, volver al 
























































Fsv= 44,52 / 21,93
Fsd= 15,86 / 13,34
PROYECTO = MURO A GRAVEDAD
EMPUJE SISMICO TOTAL







RESULTADOS DE LA FUERZA DE FRICCION
COEFICEINTE DE FRICCION
FUERZA DE FRICCION 13,6
FACTOR DE SEGURIDAD AL VUELCO
2,64 > 1.2 
FACTOR DE SEGURIDAD AL DESLIZAMIENTO
1,19 < 1.2 
VERIFICACION DE ESFUERZOS
PUNTO DE APLICAION DE LA RESULTANTE DESDE EL EXTREMO DEL DEDO
VALOR DE LOS TERCIOS DE LA BASE
1,02
14,76  <  28
ESFUERZO ADMISBLE







EMPUJE SISMICO DEL MURO
MOMENTO SISMICO DEL MURO
EMPUJE SISMICO DEL SUELO
MOMENTO SISMICO DEL SUELO
EMPUJE ACTIVO TOTAL  
MOMENTO ACTIVO TOTAL  0
0






Carga en Banda Paralela a la Coronación
Carga en Línea Paralela a la Coronación
Carga Puntual (Zapatas)
EMPUJE ACTIVO TOTAL  
MOMENTO ACTIVO TOTAL  0
PUNTO DE APLICACIÓN 0
EMPUJE ACTIVO TOTAL  
MOMENTO ACTIVO TOTAL  0
EMPUJE ACTIVO TOTAL  
MOMENTO ACTIVO TOTAL  0
EMPUJE PASIVO TOTAL  2,27
RESULTADOS DE LAS SOBRECARGAS
11,07





EMPUJE ACTIVO TOTAL  
MOMENTO ACTIVO TOTAL  
COMPENENTE VERTICAL DEL EMPUJE
COMPENENTE HORIZONTAL DEL EMPUJE






PESO DEL SUELO SOBRE EL MURO







































Los Muros de Contención o los Estribos de Puentes son estructuras que 
resisten cargas horizontales y cargas verticales las que son transmitidas a 
la cimentación, el diseño es un proceso repetitivo de cálculo, por lo que 
puede ser programado y optimizado. 
  
El cálculo y diseño de las estructuras se ha realizado mediante el  análisis 
de cargas estáticas utilizando los métodos de Coulomb y Rankine y análisis 
de cargas pseudo-dinámicas mediante los Métodos: Sismo-resistente, 
Mononobe-Okabe y Seed, como se puede apreciar al ejecutar el programa 
y comparar resultados los métodos más exigentes son el Método de 
Rankine en el análisis estático y el Método  de Seed en el análisis pseudo-
dinámico. 
 
Las opciones de auto dimensionar facilitan la obtención de las dimensiones 
óptimas de la estructura, sin que el usuario tenga que redimensionar 
manualmente los elementos. 
 
El usuario  cuenta con una gran variedad de opciones que se ajusten a las 
necesidades, cumpliendo con normas vigentes como la NEC-13 en el caso 
de Muros de Contención y Normas AASHTO LRFD en el caso del Diseño 
de Estribos de Puentes. 
 
El programa está desarrollado en Microsoft Visual Basic for Applications 
(VBA), por lo que sus formularios pueden ser exportados a otro software 
para poder crear planos de las estructuras, o hacia alguna base de datos 
para poder crear presupuestos de las estructuras para así aprovechar de 
mejor forma los datos obtenidos. 
 
El programa puede ser continuamente actualizado, optimizado y adaptarse 
a las necesidades de cada diseñador o a las actualizaciones de Códigos o 
Normas que se han utilizado para la realización de este proyecto. 
 
La rapidez con la podemos cambiar los parámetros de diseño, analizar y 
comprobar resultados con poco esfuerzo, demuestra que el presente 
trabajo de graduación  cumple con el objetivo general de crear un software, 










Las dimensiones iniciales de cada estructura corresponden a un análisis 
preliminar, realizado por el diseñador. 
 
El diseño de estas estructuras deberán ser actualizadas cada vez que 
exista una modificación de las Normas en las que se basa el programa, 
para esto se debe tener un conocimiento básico de programación en Basic. 
 
Para que no existan conflictos en el proceso de instrucción de datos, se 
recomienda al usuario, establecer como separador decimal del sistema a 
la coma (,) y como separador de miles al punto(.). 
 
Los usuarios pueden modificar las hojas de reporte para acomodarlas a sus 
necesidades. 
 
Se sugiere al usuario relacionarse con el software ejecutando los ejercicios 
desarrollados en este mismo trabajo para luego utilizar el software con 
proyectos propios. 
 
La veracidad de los resultados estará en función del correcto ingreso de 
datos, cumpliendo con las unidades definidas y las recomendaciones en 
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DISEÑO DE MURO A GRAVEDAD  
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,70 T/m3 
ANGULO DE FRICCION  = 30,00 ° 
CAPACIDAD PORTANTE = 28,00 T/m3 
CFT. FRICCION SUELO-HORMIGON (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,68 T/m3            
ANGULO DE FRICCION = 28,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 10,00 ° 
 
MURO 
ALTURA DEL MURO (H) = 4,50 M 
ESFUERZO MAXIMO HORMIGON fc = 140,00 kg/cm2 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,20 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 0,80 M 
 




 BASE DEL MURO 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,40 − 0,70 𝐻 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,50 𝐻 = 0,50 ∗ 4,50 𝑚 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 2,25 𝑚 
 
 CORONA DEL MURO 
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𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,30 − 𝐻/12 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,35 𝑚 
 PERALTE DE CIMENTACION DEL MURO 
ℎ𝑐 = 𝐻/8 − 𝐻/6 
ℎ𝑐 = 0.56 𝑚 − 0.75𝑚 
ℎ𝑐 = 0.70 𝑚 
 
 DEDO DEL MURO 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = ℎ𝑐/2 − ℎ𝑐 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 0.35𝑚 − 0.70𝑚 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 0.50𝑚 
 
 TALON DEL MURO 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = ℎ𝑐/2 − ℎ𝑐 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 0.35𝑚 − 0.70𝑚 




3. CALCULO DEL EMPUJE ACTIVO 
 





𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 +  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 − 𝛿) [1 + √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 − 𝛽)






Método de Rankine: 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽 − √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽 + √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
 
 
 M. COULOMB M. RANKINE 
α= 83,25° 90,00° 
β= 10,00° 10,00° 
∅= 28,00° 28,00° 
δ= 18,67° 0,00° 
ka= 0,4339 0,3802 
 





∗  𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ 𝐻
2  
Angulo de inclinación de las componentes 
𝜔 = 90 +  𝛿 − α 
𝜔 = 25,42° 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 
  UNIDAD M. COULOMB M. RANKINE 
Ea (T)= T 7,38 6,47 
w (°)= ° 25,42 0,00 
Eav (T)= T 3,17 0,00 






4. PESO Y MOMENTOS DEL MURO 
En esta sección calculamos el peso del muro incluyendo el peso del relleno 















TIPO BASE  ALTURA AREA X Y 
PESO 
ESP 
















0,45 3,80 0,855 1,45 1,97 2,20 1,88 2,73 3,70 











TIPO BASE  
ALTUR
A 
AREA X Y 
PESO 
ESP 












0,95 0,168 0,080 1,93 4,56 1,68 0,13 0,26 0,61 





5. CALCULO DE EMPUJE PASIVO 
Método de Coulomb: 
𝐾𝑝 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 −  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 + 𝛿) [1 − √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 + 𝛽)






Método de Rankine: 
 
𝐾𝑎 = 
1 + 𝑆𝑒𝑛 ∅
1 − 𝑆𝑒𝑛 ∅
 
EMPUJE PASIVO DE SUELO 
 UNIDAD M. COULOMB M. RANKINE 
kp  4,22 2,77 
Ep T 2,27 1,49 
 
6. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤) + 𝐸𝑝 ( 𝑦𝑝)








𝐹𝑆𝐷 =  





 ≥ 1,50 
 
 UNIDAD M. COULOMB M. RANKINE 
ka  0,4339 0,3802 
Ev  T 3,17 0,00 
Eh T 6,67 6,47 
Peso Muro (N) T 14,91 14,91 
Ep (T)= T 2,27 1,49 
Me (T.m)= T.m 20,97 20,76 
Mv (T.m)= T.m 4,75 9,71 
Re (T)= T 13,12 10,44 
Rv (T)= T 6,67 6,47 
FSV =  4,41 2,14 
FSD =  1,97 1,61 
 
Como podemos observar en la tabla los factores de seguridad son mayores 
a 1,50, siendo mayores los factores calculados por el Método de Coulomb 
ya que la componente vertical tiene influencia en la estabilidad del Muro. 
 
7. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
Calculamos la excentricidad: 







− 𝑥  





 ( 1 +
6 .𝑒 
𝐿 
) ; 𝑞𝑚𝑖𝑛 = 
Σ𝑉
𝐵.𝐿
 ( 1 −
6 .𝑒 
𝐿 
)      
Si e > B/6 entonces: 
𝐿′ = 3( 
1
2





 M. COULOMB M. RANKINE 
Me   (T.m)    = 20,97 20,76 
Mv   (T.m)    = 4,74 9,21 
Ʃv    (T)        = 18,08 14,91 
x      (m)       = 0,897 0,775 
e      (T)        = 0,228 0,350 
B/6  (m)        = 0,375 0,380 
UBICACIÓN = Tercio medio Primer Tercio 
q1   (T/m2)    = 12,92 13,41 
q2   (T/m2)    = 3,15 0,00 
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Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno no sobrepasan la 
capacidad portante del suelo. 
 
ANALISIS DEL MURO A GRAVEDAD CON EFECTO SÍSMICO. 
El muro se construirá en una localidad ubicada en la Zona Sísmica V. 
 
8. CALCULO DE COEFICIENTE SISMICO. 
 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,40 
TIPO DE SUELO  = A 
USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1,00 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,50 
FACTOR η = 2,48 
 

























A 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 0.9 
























A 0.90 0.90 0.90 0.90 0.90 0.90 
Tabla 1.5 Tipo de suelo y Factores de sitio Fd. 
 
 
Perfil del sub suelo Zona  
sísmica 
I II III IV V VI 














0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 0.75 
Tabla 1.6  Tipo de suelo y Factores del comportamiento inelástico del subsuelo Fs. 
 
Fa = 0,90 
Fd = 0,90 
Fs = 0,75 
 
𝑉 =
𝜂 .𝑍 .  𝐹𝑎 .  𝐼
𝑅
 .𝑊  
 
𝑉 =
2,48 .0,4 .  0,90 .  1,00
3,5
 .𝑊  





9. CALCULO DEL INCREMENTO DINÁMICO 
 
 MÉTODO SISMO RESISTENTE 
 
INCREMENTO DINÁMICO DEL EMPUJE ESTÁTICO DEL SUELO. 
        Componente horizontal del empuje 
𝐸𝑎ℎ =  6,47 𝑇 ∗ 0,2551                     
𝑬𝒂𝒉 =  𝟏, 𝟔𝟓 𝑻.                     
          Componente horizontal del momento 
𝑀𝑎ℎ =  1,65 𝑇 ∗ 1,50 𝑚                     
𝑴𝒂𝒉 =  𝟐, 𝟒𝟖 𝑻.                     
 
INCREMENTO DINÁMICO DEBIDO A LA MASA DEL MURO 
Incremento dinámico del Muro: 14,91 T * 0,2551 
Incremento dinámico del Muro: 3,80 T 
 
Coordenada en Y del centro de gravedad del muro:  
𝑌𝑚𝑢𝑟𝑜 =
𝑀𝑦 𝑚𝑢𝑟𝑜 +  𝑀𝑦 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜




16,22 𝑇. 𝑚 +  13,55 𝑇.𝑚
10,15 𝑇 +  4,76 𝑇
 
𝒀𝒎𝒖𝒓𝒐 = 𝟐, 𝟎𝟎 𝒎 
 
Momento dinámico 
𝑀𝑦 𝑚𝑢𝑟𝑜 = (3,80 𝑇) ∗ 2,00 𝑚                         




M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO  0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA(m) m 1,50 2,00 1,50 2,00 
EMPUJE          (T) T 1,70 3,80 1,65 3,80 
MOMENTO      (T.m) T.m 2,55 7,60 2,48 7,60 
 
 MÉTODO MONONOBE-OKABE 
 
INCREMENTO DINÁMICO DEL EMPUJE ESTÁTICO DEL SUELO. 
Calculamos los coeficientes Csh y Csv 
 
𝐶𝑠ℎ = 0,50 . 𝐴𝑜         (1.52) 
𝐴𝑜 = 0,2551 = 𝑐𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙       
𝐶𝑠ℎ = 0,1276          
 
𝐶𝑠𝑣 = 0,70. 𝐶𝑠ℎ         (1.53) 
𝐶𝑠𝑣 = 0,0893     
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𝜃 = arctan (
𝐶𝑠ℎ
1−𝐶𝑠𝑣
)       (1.51) 
𝜃 = 7,98 ° 
𝛽 <  𝜙 −  𝜃 
10 < (28 − 7,98) = 20,02 
 
 𝐾𝑎𝑠 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼+ 𝜙−𝜃)






     (1.49) 
𝐾𝑎𝑠 =  0,6016     
 
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) (𝐾𝑎𝑠 − 𝐾𝑎)(1 − 𝐶𝑠𝑣)            
∆𝑫𝑬𝒂 =  𝟑, 𝟒𝟑 𝑻            
 
Punto de aplicación de la fuerza: 2/3 H = 2/3 (4,5 m) = 3m 
∆𝑴𝒂 =  𝟏𝟎, 𝟐𝟗 𝑻.𝒎      
                   
INCREMENTO DINÁMICO DEBIDO A LA MASA DEL MURO 
Incremento dinámico del Muro: 14,91 T * 0,1276 
Incremento dinámico del Muro: 1,90 T 
 
Coordenada en Y del centro de gravedad del muro:  
𝒀𝒎𝒖𝒓𝒐 = 𝟐, 𝟎𝟎 𝒎 
 
Momento dinámico del muro  
𝑴𝒚 𝒎𝒖𝒓𝒐 =  𝟑, 𝟖𝟎 𝑻.𝒎                         
 
METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao  0,26 0,26 0,26 0,26 
Csh  0,13 0,13 0,13 0,13 
Csv  0,09 0,09 0,09 0,09 
Ɵ  ° 7,98 7,98 7,98 7,98 
kas  0,60 0,60 0,60 0,60 
ka  0,43 0,43 0,38 0,38 
BR. PALANCA  m 3,00 2,00 3,00 2,00 
EMPUJE T 2,60 1,90 3,43 1,90 
MOMENTO T.m 7,80 3,80 10,29 3,80 
 
 MÉTODO DE SEED 
 







  𝛾 𝐻2) ∗ 𝑘𝑎𝑠              
𝑘𝑎𝑠 = 0,2551 
∆𝑬𝒂 = 𝟑, 𝟐𝟓 𝑻              
 120 
 
Brazo de palanca =
3
5
 𝐻   
 
∆𝑴𝒔 =  𝟖, 𝟕𝟖 𝑻.𝒎             
 
INCREMENTO DINÁMICO DEBIDO A LA MASA DEL MURO 
Incremento dinámico del Muro: 3,80 T 
Momento dinámico 
𝑀𝑦 𝑚𝑢𝑟𝑜 = (3,80 𝑇) ∗ 2,00 𝑚                         
𝑴𝒚 𝒎𝒖𝒓𝒐 =  𝟕, 𝟔𝟎 𝑻.𝒎                         
 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDADES 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO  0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 2,70 2,00 2,70 2,00 
EMPUJE T 3,25 3,80 3,25 3,80 
MOMENTO T.m 8,78 7,60 8,78 7,60 
 
10. FACTORES DE SEGURIDAD 
𝐹𝑆𝑉 =  
𝑊 (𝑥𝑤) + 𝐸𝑝 ( 𝑦𝑝)
𝐸ℎ ∗ 𝑦ℎ +𝑀𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜  − 𝐸𝑣 (𝑥𝑣)
 
 
𝐹𝑆𝐷 =  





METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka   0,4339 0,3802 
Ev T 3,17 0,00 
Eh T 6,67 6,47 
Peso Muro (N) T 14,91 14,91 
Ep T 2,27 1,49 
Es T 5,50 5,45 
Ms T.m 10,15 10,08 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 14,90 19,79 
Re T 13,12 10,44 
Rv T 12,17 11,92 
FSV  - 1,41 1,05 





METODO DE MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Es T 4,50 5,53 
Ms T.m 11,60 14,09 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 16,35 23,80 
Re T 13,12 10,44 
Rv T 11,17 12,00 
FSV - 1,28 0,87 
FSD  - 1,08 0,87 
 
METODO DE SEED 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Es T 7,05 7,05 
Ms T.m 16,38 16,38 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 21,13 26,09 
Re T 13,12 10,44 
Rv T 13,72 13,52 
FSV   0,99 0,79 
FSD   0,96 0,77 
 
11. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 14,90 19,79 
Ʃv T 18,08 14,91 
x m 0,336 0,065 
e m 0,789 1,060 
B/6 m 0,375 0,375 
UBICACIÓN   Primer tercio Primer tercio 
q1 T/m2 35,87 152,92 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 16,35 23,80 
Ʃv T 18,08 14,91 
x m 0,256 -0,204 
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e m 0,869 1,329 
B/6 m 0,375 0,375 
UBICACIÓN   Primer tercio Fuera de base 
q1 T/m2 47,08 - 
q2 T/m2 0,00 - 
 
METODO SEDD 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 20,97 20,76 
Mv T.m 21,13 26,09 
Ʃv T 18,08 14,91 
x m -0,009 -0,357 
e m 1,134 1,482 
B/6 m 0,375 0,375 
UBICACIÓN - Fuera de base Fuera de base 
q1 T/m2 - - 
q2 T/m2 - - 
 
 
Redimensionando el muro 


















TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 
















0,450 3,80 0,85 2,25 1,97 2,2 1,88 4,23 3,70 











TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 












0,95 0,17 0,08 2,73 4,56 1,68 0,13 0,37 0,61 
  TOTAL: 4,76 12,75 13,55 
13. CALCULO DEL INCREMENTO DINAMICO.  
 
METODO SISMO - RESITENTE 
METODO SISMO-REISTENTE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,50 1,89 1,50 1,89 
EMPUJE (Es)     T 1,70 4,97 1,65 4,97 
MOMENTO (Ms) T.m 2,55 9,40 2,48 9,40 
 
METODO MONONOBE-OKABE 
METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
Csh   0,1276 0,1276 0,1276 0,1276 
Csv   0,0893 0,0893 0,0893 0,0893 
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Ɵ  ° 7,9800 7,9800 7,9800 7,9800 
kas   0,6016 0,6016 0,6016 0,6016 
ka   0,4339 0,4339 0,3802 0,3802 
BR. PALANCA m 3,00 1,89 3,00 1,89 
EMPUJE T 2,60 2,49 3,43 2,49 
MOMENTO T.m 7,80 4,70 10,29 4,70 
 
MÉTODO DE SEED 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO    0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 2,70 1,89 2,70 1,89 
EMPUJE  T 3,25 4,97 3,25 4,97 
MOMENTO T.m 8,78 9,40 8,78 9,40 
 
14. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka   0,4339 0,3802 
Ev T 3,17 0,00 
Eh T 6,67 6,47 
Peso Muro T 19,49 19,49 
Ep T 2,27 1,49 
Es T 6,67 6,62 
Ms T.m 11,95 11,87 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 14,16 21,58 
Re T 15,87 13,18 
Rv T 13,34 13,09 
FSV -  2,64 1,72 
FSD -  1,19 1,01 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 5,09 5,92 
Ms T.m 12,50 14,99 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 14,71 24,70 
Re T 15,87 13,18 
Rv T 11,76 12,39 
FSV  - 2,54 1,50 
FSD  - 1,35 1,06 
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METODO DE SEED 
Es T 8,22 8,22 
Ms T.m 18,18 18,18 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 20,38 27,88 
Re T 15,87 13,18 
Rv T 14,89 14,69 
FSV  - 1,83 1,33 
FSD  - 1,07 0,90 
 
El muro no es estable al deslizamiento, pero se puede corregir este factor 
construyendo un diente que ayuda a generar empuje pasivo para estabilizar 
al muro. 
 
15. CALCULO DEL DIENTE. 
Calculamos el empuje pasivo necesario para estabilizar el muro (SEED). 
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = [1.20 ∗ (𝐸ℎ + 𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜)] − [(𝑁 + 𝐸𝑣)𝜇 + 𝐸𝑝]  
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = [1.20 ∗ (6,47 𝑇 + 8,22 𝑇)] − [13,18 𝑇]  
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = 4,45 𝑇  
 
Asumimos una altura del diente 
𝒉𝒄𝒊𝒎𝒆𝒏 = 𝟎, 𝟖𝟎 𝒎 
𝜎0,80 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑝  ∗  (𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡𝑎𝑐𝑖ó𝑛)  
𝜎0,80 =  1,68 ∗  2,77 ∗  (0,80)  




𝜎1,20 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗  𝑘𝑝 ∗ (𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡𝑎𝑐𝑖ó𝑛 + 𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒)  
𝜎1,20 =  1,68 ∗  2,77 ∗  (0,80 + 0,80)  












] ∗  0,80 𝑚 
𝑬𝒑𝒅𝒊𝒆𝒏𝒕𝒆 =  𝟒, 𝟒𝟕 𝑻. 
𝐸𝑝𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 > 𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜 
 
4,47 𝑇 > 4,44  𝑇 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
Ep necesaria T 0,15 2,53 
σ1,20 T/m
2 6,60 3,72 
altura diente m 0,30 0,55 
σ diente T/m
2 9,07 6,28 




METODO DE MONONOBE - OKABE 
Ep necesaria T -1,76 1,68 
σ1,20 T/m2 6,60 3,72 
altura diente m 0,00 0,40 
σ diente T/m2 6,60 5,58 
Ep diente T 0,00 1,86 
 
METODO DE SEED 
Ep necesaria T 2,00 4,45 
σ1,20 T/m
2 6,60 3,72 
altura diente m 0,30 0,80 
σ diente T/m
2 9,07 7,45 
Ep diente T 2,35 4,47 
 
16. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 14,16 21,58 
Ʃv T 22,66 19,49 
x m 1,024 0,799 
e m 0,501 0,726 
B/6 m 0,508 0,508 
UBICACIÓN  - Primer Tercio Primer Tercio 
q1 T/m2 14,16 16,27 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 14,71 24,70 
Ʃv T 22,66 19,49 
x m 0,999 0,639 
e m 0,526 0,886 
B/6 m 0,508 0,508 
UBICACIÓN  - Primer Tercio Primer Tercio 
q1 T/m2 15,12 20,35 








  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 37,35 37,14 
Mv T.m 20,38 27,88 
Ʃv T 22,66 19,49 
x m 0,749 0,475 
e m 0,776 1,050 
B/6 m 0,508 0,508 
UBICACIÓN -  Tercio Medio Primer Tercio 
q1 T/m2 20,18 27,35 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno no sobrepasan la 
capacidad portante del suelo. 
 
17. CALCULO DEL ANCHO DEL DIENTE 








 [2(7,47) + 3,72]  
𝑀𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 =  1,99 𝑇.𝑚  
FS = 1,7 
𝐻𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 = √
6 ∗  𝑀𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 ∗ 𝐹𝑆
𝑓𝑡 ∗ 𝑏
→ 𝐻𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 = √
6 ∗  1,99 𝑇.𝑚 ∗ 1,7
(1,3 ∗ 0,65 ∗  √180 
𝑘𝑔
𝑐𝑚2
∗ 10) ∗ 1𝑚
  
𝐻𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 =  0,42 𝑚 
𝐻𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 =  0,45 𝑚  
Podemos variar la dimensión del ancho del diente según los métodos 




















CALCULO DE MURO A CANTILEVER 
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,80 T/m3 
ANGULO DE FRICCION  = 37,00 ° 
CAPACIDAD PORTANTE = 28,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,68 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 28,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 10,00 ° 
 
MURO 
ALTURA DEL MURO = 5,50 m 
ESFUERZO MAXIMO HORMIGON fc = 210,00 kg/cm2 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,40 kg/cm2 
ESFUERZO MAXIMO DE FLUENCIA = 4200,00 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 1,20 m 
 
 





 BASE DEL MURO 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,40 − 0,70 𝐻 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,60 𝐻 = 0,6 ∗ 5,50 𝑚 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 3,30 𝑚 
 CORONA DEL MURO 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,20 𝑚 − 𝐻/24 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,25 𝑚 
 ESPESOR INFERIOR  DEL MURO 
ℎ𝑐 = 𝐻/12 − 𝐻/10 
ℎ𝑐 = 0.46 𝑚 − 0.55𝑚 
ℎ𝑐 = 0.50 𝑚 
 PERALTE DE CIMENTACION DEL MURO 
ℎ𝑐 = 𝐻/12 − 𝐻/10 
ℎ𝑐 = 0.46 𝑚 − 0.55𝑚 
ℎ𝑐 = 0.60 𝑚 
 DEDO DEL MURO 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 𝐵/3 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 3,30 𝑚 /3  
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 1,10 𝑚 
 TALON DEL MURO 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 𝐵𝐴𝑆𝐸 − 𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 − 𝐵𝐴𝑆𝐸 𝐼𝑁𝐹𝐸𝑅𝐼𝑂𝑅 𝐷𝐸 𝐿𝐴 𝑃𝐴𝑁𝑇𝐴𝐿𝐿𝐴 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 3,30 𝑚 − 1,10𝑚 − 0,50𝑚 





3. CALCULO DEL EMPUJE ACTIVO 
 
Método de Coulomb: 
 
𝐾𝑎 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 +  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 − 𝛿) [1 + √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 − 𝛽)





Método de Rankine: 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽 − √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽 + √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
 
 
  M. COULOMB  M. RANKINE 
α= 88,54 90,00° 
β= 10,00 10,00 
∅= 28,00° 28,00° 
δ= 18,67 0,00 
ka= 0,3853 0,3802 
 




∗  𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ 𝐻
2  
COMPONENTES DEL EMPUJE 
𝜔 = 90 +  𝛿 − α 
𝜔 = 90 +  18,67 − 88,54 
𝜔 = 20,13° 
 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Ea T 9,79 9,66 
w ° 20,13 0,00 
Eav T 3,37 0,00 
Eah T 9,19 9,66 
Msv T.m 5,28 0,00 
 
 MOMENTO DEL EMPUJE DEL SUELO. 


















CALCULO DE PESOS Y MOMENTOS DEL MURO. 
 
 
5. CALCULO DE EMPUJE PASIVO 
Método de Coulomb: 
 
𝐾𝑝 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 −  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 + 𝛿) [1 − √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 + 𝛽)






Método de Rankine: 
 
𝐾𝑎 = 
1 + 𝑆𝑒𝑛 ∅
1 − 𝑆𝑒𝑛 ∅
 
 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 
  M. COULOMB  M. RANKINE 
kp = 4,91 2,77 












TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 
















0,12 4,90 0,31 1,52 2,23 2,4 0,74 1,11 1,64 











TIPO BASE  
ALTU
RA 
AREA X Y 
PESO 
ESP 












1,80 0,32 0,29 2,69 5,61 1,68 0,49 1,31 2,73 
  TOTAL: 15,00 36,40 47,40 
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6. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO. 
 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka = - 0,3853 0,3802 
Ev (T)= T 3,37 0,00 
Eh (T)= T 9,19 9,66 
Peso Muro (T) = T 24,16 24,16 
Ep (T)= T 5,94 3,35 
Me (T.m)= T.m 52,57 51,53 
Mv (T.m)= T.m 11,57 17,71 
Re (T)= T 22,46 17,84 
Rv (T)= T 9,19 9,66 
FSV = - 4,54 2,91 
FSD = - 2,44 1,85 
Los factores de seguridad son mayores a 1,50, por lo tanto el muro es 
seguro al desplazamiento y al vuelco, sin tomar en consideración el sismo. 
 
7. CALCULO DE COEFICIENTE SISMICO. 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,4 
TIPO DE SUELO  = A 
USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,5 
FACTOR η = 2,48 
 
Con estos datos obtenemos: 
Fa = 0,9 
Fd = 0,9 
Fs = 0,75 
 
𝑉 =




2,48 . 0,4 .  0,9 .  1
3,5
 .𝑊 
𝑉 = 0,2551 .𝑊  
 
8. CALCULO DEL INCREMENTO DINAMICO.  
METODO SISMO-REISTENTE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,83 2,53 1,83 2,53 
EMPUJE (Es)     T 2,34 6,16 2,46 6,16 




METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao   0,26 0,26 0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 0,09 0,09 
Ɵ   7,98 7,98 7,98 7,98 
kas   0,5399 0,5399 0,5399 0,5399 
ka   0,3853 0,3853 0,3802 0,3802 
BR. PALANCA m 3,67 2,53 3,67 2,53 
EMPUJE T 3,58 3,08 3,70 3,08 
MOMENTO T.m 13,12 7,79 13,55 7,79 
 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO    0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 3,30 2,53 3,30 2,53 
EMPUJE  T 4,86 6,16 4,86 6,16 
MOMENTO T.m 16,04 15,58 16,04 15,58 
 
9. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka   0,3853 0,3802 
Ev T 3,37 0,00 
Eh T 9,19 9,66 
Peso Muro T 24,16 24,16 
Ep T 5,94 3,35 
Es T 8,51 8,63 
Ms T.m 19,88 20,10 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 22,26 37,81 
Re T 22,46 17,84 
Rv T 17,70 18,29 
FSV   2,36 1,36 
FSD   1,27 0,98 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 6,66 6,78 
Ms T.m 20,91 21,34 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 23,29 39,06 
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Re T 22,46 17,84 
Rv T 15,85 16,44 
FSV   2,26 1,32 
FSD   1,42 1,09 
METODO DE SEED 
Es T 11,02 11,02 
Ms T.m 31,62 31,62 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 34,00 49,34 
Re T 22,46 17,84 
Rv T 20,22 20,69 
FSV   1,55 1,04 
FSD   1,11 0,86 
Los factores de seguridad al vuelco y al desplazamiento del muro en su 
mayoría sobrepasan el factor de seguridad 1,20 excepto los calculados por 
el Método de Rankine y Seed. 
 
10. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 22,26 37,81 
Ʃv T 27,53 24,16 
x m 1,101 0,568 
e m 0,549 1,082 
B/6 m 0,550 0,550 
UBICACIÓN   Tercio Medio Primer tercio 
q1 T/m2 16,67 28,35 
q2 T/m2 0,02 0,00 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 32,48 39,06 
Ʃv T 27,53 24,16 
x m 1,064 0,516 
e m 0,586 1,134 
B/6 m 0,550 0,550 
UBICACIÓN   Primer tercio Fuera de base 
q1 T/m2 17,25 31,18 






  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 52,57 51,53 
Mv T.m 34,00 49,34 
Ʃv T 27,53 24,16 
x m 0,675 0,091 
e m 0,975 1,559 
B/6 m 0,550 0,550 
UBICACIÓN   Fuera de base Fuera de base 
q1 T/m2 27,21 177,12 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno sobrepasan la 
capacidad portante del suelo es necesario redimensionar. 
 
11. RE-DIMENSIONAMIENTO  DEL MURO. 
Redimensionamos la base del muro, aumentamos la longitud del dedo en 






PESO DEL MURO 
 
Redimensionamos la base del muro, aumentamos la longitud del dedo en 








TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
RECTAN
GULAR 
3,85 0,60 2,31 1,92 0,30 2,4 5,54 10,67 1,66 
RECTAN
GULAR 
0,25 4,90 1,22 1,90 3,05 2,4 2,94 5,59 8,97 
TRIANGU
LAR 
0,12 4,90 0,31 1,73 2,23 2,4 0,74 1,27 1,64 
TRIANGU
LAR 
0,12 4,90 0,31 2,07 2,23 2,4 0,74 1,52 1,64 







TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
TRIANGU
LAR 
0,12 4,90 0,31 2,11 3,87 1,68 0,51 1,08 1,99 
RECTAN
GULAR 
1,70 4,90 8,33 3,00 3,05 1,68 13,99 41,98 42,68 
TRIANGU
LAR 
1,80 0,32 0,29 3,24 5,61 1,68 0,49 1,58 2,73 
TOTAL: 15,00 44,65 47,40 
12. CALCULO DEL INCREMENTO DINAMICO.  
 
METODO SISMO-REISTENTE 
DATOS UNIDAD M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,83 2,46 1,83 2,46 
EMPUJE (Es)     T 2,34 6,36 2,46 6,36 
MOMENTO (Ms) T.m 4,30 15,64 4,52 15,64 
 
METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao   0,26 0,26 0,26 0,26 
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Csh   0,13 0,13 0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 7,98 7,98 
kas   0,5399 0,5399 0,5399 0,5399 
ka   0,3853 0,3853 0,3802 0,3802 
BR. PALANCA m 3,67 2,46 3,67 2,46 
EMPUJE T 3,58 3,18 3,70 3,18 
MOMENTO T.m 13,12 7,82 13,55 7,82 
 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDAD M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO    0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 3,30 2,46 3,30 2,46 
EMPUJE  T 4,86 6,36 4,86 6,36 
MOMENTO T.m 16,04 15,64 16,04 15,64 
 
13. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka   0,3853 0,3802 
Ev T 3,37 0,00 
Eh T 9,19 9,66 
Peso Muro (N) T 24,95 24,95 
Ep T 5,94 3,35 
Es T 8,71 8,83 
Ms T.m 19,94 20,16 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 29,66 37,87 
Re T 22,93 18,32 
Rv T 17,90 18,49 
FSV   2,23 1,72 
FSD   1,28 0,99 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 6,76 6,87 
Ms T.m 20,94 21,37 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 30,66 39,09 
Re T 22,93 18,32 
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Rv T 15,94 16,53 
FSV   2,15 1,66 
FSD   1,44 1,11 
 
METODO DE SEED 
Es T 11,23 11,21 
Ms T.m 31,68 31,68 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 41,40 49,39 
Re T 22,93 18,28 
Rv T 20,40 20,87 
FSV   1,59 1,32 
FSD   1,12 0,88 
 
El muro no es estable al deslizamiento, pero se puede corregir este factor 
construyendo un diente que ayuda a generar empuje pasivo para estabilizar 
al muro. 
 
14. CALCULO DEL DIENTE. 
Calculamos el empuje pasivo necesario para estabilizar el muro. 
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = [1.20 ∗ (𝐸ℎ + 𝐸𝑠𝑖𝑠𝑚𝑜)] − [(𝑁 + 𝐸𝑣)𝜇 + 𝐸𝑝]  
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = [1.20 ∗ (9,66 𝑇 + 11,23 𝑇)] − [18,32T]  
𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑎 = 6,74 𝑇  
 
𝜎1,20 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜  ∗ 𝑘𝑝 ∗  𝑒(𝐴𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑑𝑒 𝑐𝑖𝑚𝑒𝑛𝑡𝑎𝑐𝑖ó𝑛)  
𝜎1,20 =  1,68 ∗  2,77 ∗  (1,20)  




Asumimos una altura del diente 
𝒉𝒅𝒊𝒆𝒏𝒕𝒆 = 𝟎, 𝟗𝟎 𝒎 
𝜎1,50 =  1,68 ∗  2,77 ∗  (1,20 + 0,90)  












] ∗  0,90 𝑚 
𝐸𝑝𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 =  6,91  𝑇. 
𝐸𝑝𝑑𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 > 𝐸𝑝𝑛𝑒𝑐𝑒𝑠𝑎𝑟𝑖𝑜 
6,91 𝑇 > 6,77 𝑇 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
Ep necesaria T -1,45 3,87 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 




2 9,90 8,38 
Ep diente T 0,00 4,19 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Ep necesaria T -3,79 1,53 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 
altura diente M 0,00 0,30 
σ diente T/m2 9,90 6,98 
Ep diente T 0,00 1,88 
METODO DE SEED 
Ep necesaria T 1,57 6,74 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 
altura diente M 0,30 0,90 
σ diente T/m2 12,37 9,77 
Ep diente T 3,34 6,91 
 
15. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 29,66 37,87 
Ʃv T 28,32 24,95 
x m 1,286 1,089 
e m 0,640 0,836 
B/6 m 0,642 0,642 
UBICACIÓN   Tercio Medio Primer tercio 
q1 T/m2 14,69 15,28 
q2 T/m2 0,02 0,00 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 30,66 39,09 
Ʃv T 28,32 24,95 
x m 1,251 1,040 
e m 0,675 0,885 
B/6 m 0,642 0,642 
UBICACIÓN - Primer tercio Fuera de base 
q1 T/m2 15,11 15,99 




  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 66,07 65,04 
Mv T.m 41,40 49,40 
Ʃv T 28,32 24,95 
x m 0,871 0,627 
e m 1,055 1,298 
B/6 m 0,642 0,642 
UBICACIÓN   Fuera de base Fuera de base 
q1 T/m2 21,69 26,53 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno no sobrepasan la 
capacidad portante del suelo. 
 











∗ (1,88 𝑚 − 1,65 𝑚) 





𝑀𝐷𝐸𝐷𝑂 =  
𝐿2
6
 (2. 𝑞1 + 𝑞2)  
𝑀𝐷𝐸𝐷𝑂 =  
1,652
6
 [2𝑥(26,53) + 3,25]  
𝑀𝐷𝐸𝐷𝑂 =  25,55 𝑇.𝑚  
 
𝑀𝑢𝐷𝐸𝐷𝑂 =  𝑀𝐷𝐸𝐷𝑂 ∗  𝐹𝑆  
𝐹𝑆 = 1,7 
 
𝑀𝑢𝐷𝐸𝐷𝑂 =  25,55 𝑇. 𝑚 ∗ 1,7 
𝑀𝑢𝐷𝐸𝐷𝑂 =  43,44  𝑇.𝑚 
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METODO SISMO - RESISTENTE 





q3 T/m2 8,40 7,56 
M DEDO T.m 17,15 17,29 
Mu T.m 29,15 29,40 
As cm2 18,33 18,33 
 
METODO MONONOBE - OKABE 





q3 T/m2 8,46 7,54 
M DEDO T.m 17,54 17,93 
Mu T.m 29,81 30,48 
As cm2 18,33 18,33 
 
METODO SEDD 





q3 T/m2 7,99 3,25 
M DEDO T.m 23,29 25,55 
Mu T.m 39,59 43,44 
As cm2 19,44 20,77 
 
 
ACERO DE REFUERZO POR TEMPERATURA 
 
𝐴𝑠 =  𝜌min𝑡𝑒𝑚𝑝𝑒𝑟𝑎𝑡𝑢𝑟𝑎 ∗ 𝑏 ∗ 𝑝𝑒𝑟𝑎𝑙𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑑𝑜 
















𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 60 𝑐𝑚 
𝐴𝑠 = 10,80 𝑐𝑚2. 
 
Reparto en ambas caras del elemento 
 Cara superior  
𝐴𝑠𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 10,80 𝑐𝑚









 Cara inferior  





𝐴𝑠𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 3,60 𝑐𝑚
2.  
 
 Diseño a corte 
 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 





R SUELO T 19,05 18,84 
PESO DEDO T 2,38 2,38 
Vu T 16,68 16,46 
vu kg/cm
2 6,06 5,99 
vc kg/cm
2 7,68 7,68 
 METODO MONONOBE - OKABE 





R SUELO T 19,43 19,41 
PESO DEDO T 2,38 2,38 
Vu T 17,06 17,03 
vu kg/cm
2 6,20 6,19 
vc kg/cm
2 7,68 7,68 
METODO SEDD 





R SUELO T 24,47 24,57 
PESO DEDO T 2,38 2,38 
Vu T 22,09 22,20 
vu kg/cm
2 8,03 8,07 
vc kg/cm








) ∗  1,65𝑚 ∗ 1𝑚 
𝑉𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 24,57 𝑇 
 Peso del dedo 




𝑉𝑑𝑒𝑑𝑜 = 2,38 𝑇 
 
 Esfuerzo cortante total. 
𝑉𝑈 = 24,57𝑇 − 2,38 𝑇 
𝑉𝑈 = 22,19 𝑇 
 
 Esfuerzo cortante último. 
𝑣𝑢 =  
𝑉𝑢 ∗ 𝐹𝑆
∅ ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 
𝑣𝑢 =  
1,7 ∗ 22,19 ∗ 1000 𝑘𝑔
0,85 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ 55𝑐𝑚
 




 Capacidad resistente del hormigón simple 
𝑣𝑐 =  0,53 ∗ √210 















17. DISEÑO DE TALÓN 
 
 
Calculamos la carga producido por el peso del suelo de relleno. 
𝑸𝒔 = 𝒉 ∗ 𝜸𝒓𝒆𝒍𝒍𝒆𝒏𝒐  
 
𝑄𝑠 = 𝐶𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑡𝑎𝑙ó𝑛 
ℎ = 𝑎𝑙𝑡𝑢𝑟𝑎 𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎 
𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑒𝑠𝑝𝑒𝑐í𝑓𝑖𝑐𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑚𝑢𝑟𝑜 
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𝑀𝑡𝑎𝑙ó𝑛 =  11,89 𝑇.𝑚  
 
𝑀𝑢𝑡𝑎𝑙ó𝑛 =  𝑀𝑡𝑎𝑙ó𝑛 ∗  𝐹𝑆  
𝐹𝑆 = 1,7 
 
𝑀𝑢𝐷𝐸𝐷𝑂 =  11,89 𝑇. 𝑚 ∗ 1,7 
𝑀𝑢𝐷𝐸𝐷𝑂 =  20,21  𝑇.𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO DE REFUERZO 
Mu(T-m) B dexist f'c fy Rn m  min As 
20,21 100 55 210 4200 7,4233 23,5294 0,0018 0,0033 18,333 
 
 Diseño al corte  
𝑾𝒔 = 𝒉 ∗ 𝜸𝒓𝒆𝒍𝒍𝒆𝒏𝒐 ∗ 𝒕𝒂𝒍ó𝒏 
𝑊𝑠 = 𝑃𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑡𝑎𝑙ó𝑛 
𝑊𝑠 = 4,90 𝑚 ∗  1,68 
𝑇
𝑚3
∗ 1,70𝑚 ∗ 1𝑚 
𝑊𝑠 = 14,00 𝑇 
 
 Peso de talón  




𝑉𝑡𝑎𝑙ó𝑛 = 2,45 𝑇 
 
 Esfuerzo cortante total. 
𝑉𝑈 = 14,00 𝑇 + 2,45 𝑇 
𝑉𝑈 = 16,45 𝑇 
 
 Esfuerzo cortante último. 
𝑣𝑢 =  
𝑉𝑢 ∗ 𝐹𝑆
∅ ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 
𝑣𝑢 =  
1,7 ∗ 16,45 ∗ 1000 𝑘𝑔
0,85 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ 55𝑐𝑚
 








 Capacidad resistente del hormigón simple 
𝑣𝑐 =  0,53 ∗ √210 














18.  DISEÑO DE PANTALLA 
La pantalla se la diseña por secciones para disminuir la cantidad de acero, 
en este caso solo se calcula el acero de la Sección 3. 
 




∗ 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ ℎ1







∗ 0,3802 ∗ (4,90 𝑚)2 
𝐸𝑠 =  7,67 𝑇 
𝑦𝑠 =  1,633 𝑚 
 
𝑀𝑠 = 𝐸𝑠 ∗ 𝑦𝑠 















∗ 0,2551 ∗ (5,50 𝑚) ∗ 1𝑚 


















∗ 0,2551 ∗ (0,60 𝑚) ∗ 1𝑚 


































] ∗ 0,90 




 Efecto dinámico de la masa del muro. 
 
PESO DE SECCIONES DEL MURO 
SECCION 3 
AREAS PESO DE SECCION 
TIPO BASE  ALTURA AREA PESO ESP PESO  
G RECTANGULAR 0,250 4,900 1,225 2,4 2,94 
H TRIANGULAR 0,125 4,900 0,306 2,4 0,74 











 Empuje y momentos de la masa del muro. 
 
EMPUJES Y MOMENTOS 
SECCION 3 PESO  kas 
EMPUJE BP MOMENTOS 
Ems Y Mms 
G 2,94 0,2551 0,7500 2,45 1,84 
H 0,74 0,2551 0,1875 1,63 0,31 
I 0,74 0,2551 0,1875 1,63 0,31 
TOTAL 1,1250  2,45 
 
 Empujes totales. 
𝐸𝑡 = 𝐸𝑠 + 𝐸𝑠𝑠 + 𝐸𝑚𝑠 
𝐸𝑡 = 7,67 𝑇 + 4,80 𝑇 + 1,12 𝑇 
𝐸𝑡 = 13,22 𝑇 
𝑀𝑡 = (𝑀𝑠 +𝑀𝑠𝑠 +𝑀𝑚𝑠 ) ∗ 𝐹𝑆 
𝑀𝑡 = (12,52 𝑇.𝑚 + 13,43 𝑇. 𝑚 + 2,45 𝑇.𝑚) ∗ 1,70 
𝑀𝑡 = 48,28 𝑇 
 
DISEÑO DE ACERO DE REFUERZO DE LA PANTALLA 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 





METODO SISMO - RESISTENTE 





E SUELO T 7,30 7,67 
M SUELO T.m 11,92 12,52 
ESS T 1,86 1,96 
MSS T.m 3,04 3,19 
ESM T 1,12 1,12 
MSM T.m 2,45 2,45 
ET T 10,28 10,75 
MT T.m 29,59 30,89 
As cm2 18,27 19,11 
 
METODO MONONOBE - OKABE 





E SUELO T 7,30 7,67 
M SUELO T.m 11,92 12,52 
ESS T 3,54 3,65 
MSS T.m 9,88 10,21 
ESM T 0,56 0,56 
MSM T.m 1,23 1,23 
ET T 11,39 11,88 
MT T.m 39,14 40,73 
As cm2 24,59 25,67 
 
METODO SEDD 





E SUELO T 7,30 7,67 
M SUELO T.m 11,92 12,52 
ESS T 4,80 4,80 
MSS T.m 13,43 13,43 
ESM T 1,12 1,12 
MSM T.m 2,45 2,45 
ET T 13,22 13,60 
MT T.m 47,25 48,28 






ACERO DE REFUERZO POR TEMPERATURA DE PANTALLA 
 












𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 38 𝑐𝑚 
𝐴𝑠 = 6,84 𝑐𝑚2. 
 
Reparto en ambas caras del elemento 
 Cara Exterior  





𝐴𝑠𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 4,56 𝑐𝑚
2.∗ 
 
 Cara Interior  





𝐴𝑠𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 2,28 𝑐𝑚
2.∗ 
 
 Diseño al corte 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
VU T 10,28 10,75 
vu kg/cm2 4,57 4,78 
vc kg/cm
2 7,68 7,68 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
VU T 11,39 11,88 
vu kg/cm
2 5,06 5,28 
vc kg/cm2 7,68 7,68 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
VU T 13,22 13,60 
vu kg/cm2 5,88 6,04 
vc kg/cm2 7,68 7,68 
 
No se necesita acero para absorber el esfuerzo al corte. 
 
19. DISEÑO DEL DIENTE 
 
























𝑀𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 = 3,39 𝑇.𝑚 
𝑀𝑢𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 = 3,39 𝑇.𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑢𝐷𝐼𝐸𝑁𝑇𝐸 = 5,77 𝑇.𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO DEL DIENTE 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
5,76 100 25 210 4200 10,2400 23,5294 0,0025 0,0033 8,333 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  
UNIDAD M. COULOMB  
M. 
RANKINE 
ALTURA DIENTE m 0,00 0,60 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 
σ diente T/m
2 9,90 8,38 
Mu T.m 0,00 2,28 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
  
UNIDAD M. COULOMB  
M. 
RANKINE 
ALTURA DIENTE m 0,00 0,30 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 
σ diente T/m
2 9,90 6,98 
Mu T.m 0,00 0,50 
 
METODO DE SEED 
  
UNIDAD M. COULOMB  
M. 
RANKINE 
ALTURA DIENTE m 0,30 0,90 
σ1,20 T/m
2 9,90 5,58 
σ diente T/m
2 12,37 9,77 









CALCULO DE MURO CON CONTRAFUERTE 
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,90 T/m3 
ANGULO DE FRICCION  = 35,00 ° 
CAPACIDAD PORTANTE = 30,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,70 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 30,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 0,00 ° 
 
MURO 
ALTURA TOTAL DEL MURO = 4,80 m 
DISTANCIA ENTRE CONTRAFUERTES = 4,00 m 
ESFUERZO MAXIMO HORMIGON fc = 210 kg/cm2 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,40 T/m2 
ESFUERZO MAXIMO DE FLUENCIA = 4200 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 0,80 m 
 
 





 BASE DEL MURO 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,4 − 0,7 𝐻 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,70 𝐻 = 0,7 ∗ 4,80 𝑚 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 3,40 𝑚 
 CORONA DEL MURO 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,25 𝑚 − 𝐻/24 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,25 𝑚 
 PERALTE DE CIMENTACION DEL MURO 
ℎ𝑐 = 𝐻/12 − 𝐻/10 
ℎ𝑐 = 0.40 𝑚 − 0.48𝑚 
ℎ𝑐 = 0.45 𝑚 
 DEDO DEL MURO 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 𝐵/3 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 3,40 𝑚 /3  
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 1,15 𝑚 
 TALON DEL MURO 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 𝐵𝐴𝑆𝐸 − 𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 − 𝐵𝐴𝑆𝐸 𝐼𝑁𝐹𝐸𝑅𝐼𝑂𝑅 𝐷𝐸 𝐿𝐴 𝑃𝐴𝑁𝑇𝐴𝐿𝐿𝐴 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 3,40 𝑚 − 1,15𝑚 − 0,25𝑚 






3. CALCULO DEL EMPUJE ACTIVO 
 
Método de Coulomb: 
 
𝐾𝑎 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 +  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 − 𝛿) [1 + √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 − 𝛽)





Método de Rankine: 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽 − √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽 + √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
 
 
  M. COULOMB  M. RANKINE 
α= 90 90,00° 
β= 0,00 0,00 
∅= 30,00 30,00 
δ= 20,00 0,00 
ka= 0,2973 0,3333 
 




∗  𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ 𝐻
2  
 COMPONENTES DEL EMPUJE 
𝜔 = 90 +  𝛿 − α 
𝜔 = 90 +  20,00 − 90,00 
𝜔 = 20,00° 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Ea T 23,29 26,11 
w ° 20,00 0,00 
Eav T 7,97 0,00 
Eah T 21,88 26,11 
Mav T.m 11,15 0,00 
 
 MOMENTO ACTIVO DEL SUELO TOTAL. 
 















CALCULO DE PESOS Y MOMENTOS DEL MURO. 
 
5. CALCULO DE EMPUJE PASIVO 
Método de Coulomb: 
 
𝐾𝑝 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 −  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 + 𝛿) [1 − √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 + 𝛽)






Método de Rankine: 
 
𝐾𝑎 = 
1 + 𝑆𝑒𝑛 ∅
1 − 𝑆𝑒𝑛 ∅
 
 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 
  M. COULOMB  M. RANKINE 
kp = 6,11 3,00 
















TIPO BASE  h AREA L X Y 
P 
ESP 












2,00 4,35 4,35 0,30 2,05 1,90 2,40 3,13 6,58 5,95 













TIPO BASE  h AREA L X Y 
P 
ESP 



















6. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO. 
 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka =   0,2973 0,3333 
Ev (T)= T 7,97 0,00 
Eh (T)= T 21,88 26,11 
Peso Muro (T) = T 85,20 85,20 
Ep (T)= T 13,29 6,53 
Me (T.m)= T.m 193,30 183,89 
Mv (T.m)= T.m 35,02 41,78 
Re (T)= T 69,19 57,65 
Rv (T)= T 21,88 26,11 
FSV =   5,52 4,40 
FSD =   3,16 2,21 
 
Los factores de seguridad son mayores a 1,50, por lo tanto el muro es 
seguro al desplazamiento y al vuelco, sin tomar en consideración el sismo. 
 
7. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me (T.m)= T.m 193,30 183,89 
Mv (T.m) = T.m 35,02 41,78 
Ʃv (T)= T 93,17 85,20 
x (m)= m 1,699 1,668 
e (m)= m 0,001 0,032 
B/6 (m)= m 0,567 0,567 
UBICACIÓN= - Tercio Medio Tercio Medio 
q1 (T/m2)= T/m2 6,86 6,62 
q2 (T/m2)= T/m2 6,84 5,91 
 
Las cargas ejercidas sobre el suelo no sobrepasan la capacidad portante 
máxima del suelo. 
 
8. CALCULO DE COEFICIENTE SISMICO. 
 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,4 
TIPO DE SUELO  = A 
USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,5 
FACTOR η = 2,48 
 
Con estos datos obtenemos: 
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Fa = 0,9 
Fd = 0,9 
Fs = 0,75 
 
𝑉 =









𝑉 = 0,2551 .𝑊 
 




M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,60 2,20 1,60 2,20 
EMPUJE (Es)     T 5,58 21,73 6,66 21,73 
MOMENTO (Ms) T.m 8,93 47,89 10,66 47,89 
 
METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao   0,26 0,26 0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 7,98 7,98 
kas   0,3985 0,3985 0,3985 0,3985 
ka   0,2973 0,2973 0,3333 0,3333 
BR. PALANCA m 3,20 2,20 3,20 2,20 
EMPUJE T 7,22 10,87 4,65 10,87 
MOMENTO T.m 23,10 23,96 14,88 23,96 
 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO    0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 2,88 2,20 2,88 2,20 
EMPUJE  T 14,99 21,73 14,99 21,73 





10. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
ka   0,2973 0,3333 
Ev T 7,97 0,00 
Eh T 21,88 26,11 
Peso Muro T 85,20 85,20 
Ep T 13,29 6,53 
Es T 27,32 28,40 
Ms T.m 56,83 58,55 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 91,84 100,32 
Re T 69,19 57,65 
Rv T 49,20 54,50 
FSV   2,10 1,83 
FSD   1,41 1,06 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 18,09 15,52 
Ms T.m 47,06 38,84 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 82,07 80,62 
Re T 69,19 57,65 
Rv T 39,98 41,63 
FSV   2,36 2,28 
FSD   1,73 1,38 
 
METODO DE SEED 
Es T 36,72 36,72 
Ms T.m 91,06 91,06 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 126,07 132,83 
Re T 69,19 57,65 
Rv T 58,61 62,83 
FSV   1,53 1,38 
FSD   1,18 0,92 
 
El muro no es estable al deslizamiento, pero se puede corregir este factor 
construyendo un diente o dentellón que ayuda a generar empuje pasivo 





11. CALCULO DEL DIENTE. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
Ep necesaria T -10,14 7,76 
σ0,80 T/m
2 8,30 4,08 
altura diente m 0,00 0,40 
σ diente T/m2 8,30 6,12 
Ep diente T 0,00 8,16 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Ep necesaria T -21,21 -7,69 
σ0,80 T/m
2 8,30 4,08 
altura diente m 0,00 0,00 
σ diente T/m2 8,30 4,08 
Ep diente T 0,00 0,00 
 
METODO DE SEED 
Ep necesaria T 1,14 17,75 
σ0,80 T/m
2 8,30 4,08 
altura diente m 0,30 0,75 
σ diente T/m
2 11,42 7,91 
Ep diente T 11,83 17,98 
 
12. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 91,84 100,32 
Ʃv T 93,17 85,20 
x m 1,089 0,981 
e m 0,611 0,719 
B/6 m 0,567 0,567 
UBICACIÓN   Primer tercio Primer tercio 
q1 T/m2 14,26 14,48 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 82,07 80,62 
Ʃv T 93,17 85,20 
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x m 1,194 1,212 
e m 0,506 0,488 
B/6 m 0,567 0,567 
UBICACIÓN - Primer tercio Fuera de base 
q1 T/m2 12,97 11,66 
q2 T/m2 0,73 0,87 
METODO SEDD 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
Me T.m 193,30 183,89 
Mv T.m 126,07 132,83 
Ʃv T 93,17 85,20 
x m 0,722 0,599 
e m 0,978 1,101 
B/6 m 0,567 0,567 
UBICACIÓN   Primer tercio Primer tercio 
wq1 T/m2 21,52 23,69 
q2 T/m2 0,00 0,00 
 
Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno no sobrepasan la 
capacidad portante del suelo. 
 
13. DISEÑO DE PANTALLA CON DOS APOYOS 
La pantalla se la diseña por secciones para disminuir la cantidad de acero 
que se necesita en cada una. 
 
EMPUJE ESTÁTICO DEL SUELO DE RELLENO. 
Análisis sección 1 
𝑤𝑠𝑟1 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ ℎ1 
𝑤𝑠𝑟1 = 1,70 
𝑇
𝑚3
∗ 0,3333 ∗ (1,45 𝑚)  





















Análisis en sección 2 





𝑤𝑠𝑟2 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ ℎ2 
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𝑤𝑠𝑟2 = 1,70 
𝑇
𝑚3
∗ 0,3333 ∗ (2,90 𝑚)  
























Análisis en sección 3 





𝑤𝑠𝑟3 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ ℎ3 
𝑤𝑠𝑟3 = 1,70 
𝑇
𝑚3


























EFECTO DINÁMICO DEL EMPUJE DE TIERRAS. 











∗ 0,2551 ∗ 4,80 𝑚 
















∗ 0,2551 ∗ 3,35 𝑚 
























Análisis Sección 2 













Análisis Sección 3 
















EFECTO DINÁMICO DE LA MASA DEL MURO. 
 
PESO DE SECCIONES DEL MURO 
SECCION    
AREAS PESO DE SECCION 
TIPO BASE  ALTURA AREA PESO ESP PESO  
1,2,3 RECTANGULAR 0,250 1,450 0,363 2,4 0,87 
TOTAL 0,87 
 
EMPUJE DE LA MASA DEL MURO. 
EMPUJE DEBIDO A LA MASA DEL MURO 
SECCION    PESO  kas 
EMPUJE 
Ems (T/m) 
1,2,3 0,87 0,2551 0,22 
TOTAL 𝐸𝑚𝑠1,2,3 0,22 
 
EMPUJES TOTALES. 
𝐸𝑡 = 𝐸𝑠 + 𝐸𝑠𝑠 + 𝐸𝑚𝑠 
 
SECCION 1 
𝐸𝑡1 = 𝐸𝑠1 + 𝐸𝑠𝑠1 + 𝐸𝑚𝑠1 

















𝑴𝒏𝒆𝒈𝟏 = 𝟒, 𝟑𝟕 𝑻.𝒎 
 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔1 = 4,37 𝑇.𝑚 ∗  𝐹𝑆 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔1 = 4,37 𝑇.𝑚 ∗  1,70 














𝑴𝒑𝒐𝒔𝟏 = 𝟑, 𝟏𝟐 𝑻.𝒎 
 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠1 = 3,12 𝑇. 𝑚 ∗ 𝐹𝑆 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠1 = 3,12 𝑇. 𝑚 ∗ 1,70 
𝑴𝒇𝒑𝒐𝒔𝟏 = 𝟓, 𝟑𝟎 𝑻.𝒎 
 
SECCION 2 






𝐸𝑡2 = 3,24 𝑇/𝑚 
 
𝑀𝑛𝑒𝑔2 = 4,80 𝑇.𝑚 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔2 = 8,81 𝑇.𝑚 
 
𝑀𝑝𝑜𝑠2 = 3,70 𝑇. 𝑚 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠2 = 6,29 𝑇. 𝑚 
 
SECCION 3 




𝐸𝑡3 = 3,80 𝑇/𝑚 
 
𝑀𝑛𝑒𝑔3 = 6,08 𝑇.𝑚 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔3 = 10,34 𝑇.𝑚 
 
𝑀𝑝𝑜𝑠3 = 4,34 𝑇. 𝑚 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠3 = 7,38 𝑇. 𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO INTERIOR DE REFUERZO DE LA PANTALLA 
SECCION  Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
1 7,43 145 20 210 4200 14,3295 23,5294 0,0036 0,0033 10,327 
2 8,81 145 20 210 4200 16,8774 23,5294 0,0042 0,0033 12,264 
3 10,34 145 20 210 4200 19,8084 23,5294 0,0050 0,0033 14,534 
 
DISEÑO DE ACERO EXTERIOR DE REFUERZO DE LA PANTALLA 
SECCION  Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
1 5,30 145 20 210 4200 10,2299 23,5294 0,0025 0,0033 9,667 
2 6,29 145 20 210 4200 12,0498 23,5294 0,0030 0,0033 9,667 
3 7,38 145 20 210 4200 14,1379 23,5294 0,0035 0,0033 10,183 
 
ACERO DE REFUERZO POR TEMPERATURA 
𝐴𝑠 =  𝜌min𝑡𝑒𝑚𝑝𝑒𝑟𝑎𝑡𝑢𝑟𝑎 ∗ 𝑏 ∗ 𝑝𝑒𝑟𝑎𝑙𝑡𝑒 𝑑𝑒𝑑𝑜 















𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 25 𝑐𝑚 
𝐴𝑠 = 4,50 𝑐𝑚2. 
 
Reparto en ambas caras del elemento 
Cara Exterior  







𝐴𝑠𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 3,00 𝑐𝑚
2.  
 
Cara Interior  





𝐴𝑠𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 1,50 𝑐𝑚
2.  
 
Verificación del corte en cada sección 
Sección 1 
𝐸𝑡1 = 2,75 𝑇/𝑚 




𝑉𝑢1 =  
2,75 𝑇/𝑚 ∗ 4𝑚
2
 
𝑉𝑢1 =  5,5  𝑇 
 
𝑣𝑢1 =  
𝑉𝑢1 ∗ 1000
0,85 ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 
𝑣𝑢1 =  
5,5  𝑇 ∗ 1000
0,85 ∗ 145 𝑐𝑚 ∗ 20𝑐𝑚
 

















𝑣𝑢𝑎𝑑𝑚 =  0,55 ∗ √210 




𝑣𝑢1 <  𝑣𝑢𝑎𝑑𝑚 
Sección 2 
𝐸𝑡2 = 3,24 𝑇/𝑚 
𝑉𝑢2 =  6,48  𝑇 








𝑣𝑢2 <  𝑣𝑢𝑎𝑑𝑚 
Sección 3 
𝐸𝑡3 = 3,80 𝑇/𝑚 













14. DISEÑO DE TALON. 
El talón por motivo de la ubicación de los contrafuertes, se diseña para la 
flexión transversal (como en las pantallas), la carga es la resultante del 
peso del relleno menos la reacción del suelo. 
 
 
𝑊𝑟𝑠 = 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ ℎ𝑝𝑎𝑛𝑡𝑎𝑙𝑙𝑎 





















𝐸𝑡1 = 𝑤𝑟𝑠1 

















𝑀𝑛𝑒𝑔 = 7,81 𝑇.𝑚 
 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔 = 7,81 𝑇.𝑚 ∗ 1,70 















𝑀𝑝𝑜𝑠 = 5,58 𝑇.𝑚  
 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠 = 5,58 𝑇. 𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠 = 9,49 𝑇. 𝑚 
Sección 2 y 3: 





𝐸𝑡2 = 𝐸𝑡3 = 𝑤𝑟𝑠2  






𝑀𝑛𝑒𝑔 = 7,81 𝑇.𝑚 
𝑀𝑓𝑛𝑒𝑔 = 13,27 𝑇.𝑚 
 
𝑀𝑝𝑜𝑠 = 5,58 𝑇.𝑚  
𝑀𝑓𝑝𝑜𝑠 = 9,49 𝑇. 𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO SUPERIOR DE REFUERZO DEL TALON 
SECCION  Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
1 6,66 66 40 210 4200 7,0076 23,5294 0,0017 0,0033 8,800 
2 13,27 67 40 210 4200 13,7541 23,5294 0,0034 0,0033 9,143 
3 13,27 67 40 210 4200 13,7541 23,5294 0,0034 0,0033 9,143 
 
DISEÑO DE ACERO INFERIOR DE REFUERZO DEL TALON 
SECCION  Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
1 4,76 66 40 210 4200 5,0084 23,5294 0,0012 0,0033 8,800 
2 9,49 67 40 210 4200 9,8362 23,5294 0,0024 0,0033 8,933 
3 9,49 67 40 210 4200 9,8362 23,5294 0,0024 0,0033 8,933 
 

































𝑀𝑑 = 10,66 𝑇.𝑚 
 
𝑀𝑑𝑓 = 10,66 𝑇. 𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑑𝑓 = 18,12 𝑇. 𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO EN DEDO 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
18,12 100 40 210 4200 12,5833 23,5294 0,0031 0,0033 13,333 
 
16. DISEÑO DE CONTRAFUERTE. 
 
EMPUJE ESTÁTICO DEL SUELO DE RELLENO. 




∗ 𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ ℎ𝑑







∗ 0,3333 ∗ 1,452 ∗ 4𝑚 






𝑦𝑠1 = 0,48 𝑚 
 
𝑀𝑠1 = 𝐸𝑠1 ∗ 𝑦𝑠1 
𝑀𝑠1 =  1,14 𝑇.𝑚 
 







∗ 0,3333 ∗ 2,902 ∗ 4𝑚 




𝑦𝑠2 =  0,97 𝑚 
 
𝑀𝑠2 = 𝐸𝑠2 ∗ 𝑦𝑠2 











∗ 0,3333 ∗ 4,352 ∗ 4𝑚 




𝑦𝑠3 =  1,45 𝑚 
𝑀𝑠3 = 𝐸𝑠3 ∗ 𝑦𝑠3 
𝑀𝑠3 =  31,09 𝑇.𝑚 
 
 
 Empuje sísmico. 
 Incremento dinámico del Empuje del Suelo. 











∗ 0,2551 ∗ 4,90 𝑚 











∗ 0,2551 ∗ 3,35 𝑚 


















] ∗ 4𝑚 
𝐸𝑠𝑠1 = 7,77 𝑇 
 
𝑀𝑠𝑠1 =  
ℎ𝑑2
6
∗ [(2 ∗ 𝑤𝑠𝑠1) + 𝑤𝑠𝑠2] ∗ 𝐿 ∗ 0,90 
𝑀𝑠𝑠1 =  
(1,45𝑚)2
6






] ∗ 4𝑚 ∗ 0,90 
𝑀𝑠𝑠1 =  5,39 𝑇. 𝑚 
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Análisis Sección 2 












𝑀𝑠𝑠2 =  19,17 𝑇.𝑚 
 
Análisis Sección 3 












𝑀𝑠𝑠3 =  37,81 𝑇.𝑚 
 





MURO CON CONTRAFUERTES 
ZONA 
MURO 
TIPO AREA LONGITUD C.G. PESO PESO  MOMENTO 
Y ESPECIF Y 
2 RECTANG 0,36 4,00 0,73 2,40 3,46 2,52 
3 TRIANG 0,49 0,30 0,48 2,40 0,35 0,17 
TOTAL 3,81 2,69 
ZONA 
SUELO 
TIPO AREA LONGITUD C.G. PESO PESO  MOMENTO 
Y ESPECIF Y 
4 TRIANG 2,41 0,30 0,77 1,70 1,23 0,95 
5 RECTANG 2,90 3,70 0,73 1,70 18,24 13,32 
TOTAL: 19,47 14,26 









𝑦𝑠1 =  0,73 𝑚  
 
𝑀𝑚𝑠1 = 𝐸𝑚𝑠1 ∗ 𝑘𝑎𝑠 ∗ 𝑦𝑠1 
𝑀𝑚𝑠1 =  23,28 𝑇 ∗ 0,2551 ∗ 0,73 𝑚 
𝑀𝑚𝑠1 =  4,34 𝑇.𝑚 
MURO CON CONTRAFUERTES 
ZONA 
MURO 
TIPO AREA LONGITUD C.G. PESO PESO  MOMENTO 
Y ESPECIF Y 
2 RECTANG 0,73 4,00 1,45 2,40 7,01 10,16 
3 TRIANG 1,93 0,30 0,97 2,40 1,39 1,35 
TOTAL 8,40 11,51 
ZONA 
SUELO 
TIPO AREA LONGITUD C.G. PESO PESO  MOMENTO 
Y ESPECIF Y 
4 TRIANG 3,87 0,30 1,69 1,70 1,97 3,34 
5 RECTANG 5,80 3,70 1,45 1,70 36,48 52,90 
TOTAL: 38,46 56,23 





𝑦𝑠2 =  1,45 𝑚  
𝑀𝑚𝑠2 =  46,86 𝑇 ∗ 0,2551 ∗ 1,45 𝑚 
𝑀𝑚𝑠2 =  17,33 𝑇.𝑚 
MURO CON CONTRAFUERTES 
ZONA 
MURO 




Y ESPECIF Y 
2 RECTANG 1,09 4,00 2,18 2,40 10,46 22,81 
3 TRIANG 4,35 0,30 1,45 2,40 3,13 4,54 
TOTAL 13,60 27,35 
ZONA 
SUELO 




Y ESPECIF Y 
4 TRIANG 4,35 0,30 2,90 1,70 2,22 6,43 
5 RECTANG 8,70 3,70 2,18 1,70 54,72 119,30 
TOTAL: 56,94 125,73 
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𝑦𝑠3 =  2,17 𝑚  
𝑀𝑚𝑠3 =  70,54 𝑇 ∗ 0,2551 ∗ 2,17 𝑚 
𝑀𝑚𝑠3 =  39,05 𝑇.𝑚 
 
Momento Total 
𝑀𝑠𝑡 = 𝑀𝑠𝑠 +𝑀𝑚𝑠 
 
Sección 1 
𝑀𝑠𝑡1 =  5,39  𝑇.𝑚 + 4,34 𝑇.𝑚 
𝑀𝑠𝑡1 =  9,73 𝑇.𝑚 
Sección 2 
𝑀𝑠𝑡2 =  19,17  𝑇.𝑚 + 17,33 𝑇. 𝑚 
𝑀𝑠𝑡2 =  36,50 𝑇.𝑚 
Sección 3 
𝑀𝑠𝑡3 =  37,81  𝑇.𝑚 + 39,05 𝑇. 𝑚 
𝑀𝑠𝑡3 =  76,86 𝑇.𝑚 
 
Momento final 
𝑀𝑠𝑓 = (𝑀𝑎 +𝑀𝑠𝑡) ∗ 𝐹𝑆 
Sección 1 
𝑀𝑠𝑓1 = (1,14 + 9,73) 𝑇. 𝑚 ∗ 1,7 
𝑀𝑠𝑓1 =  18,48 𝑇.𝑚 
Sección 2 
𝑀𝑠𝑓2 = (9,24 + 36,50) 𝑇.𝑚 ∗ 1,7 
𝑀𝑠𝑓2 =  45,74 𝑇.𝑚 
Sección 3 
𝑀𝑠𝑓3 = (31,09 + 76,86) 𝑇.𝑚 ∗ 1,7 
𝑀𝑠𝑓3 =  183,52 𝑇.𝑚 
 





𝑑1 = cos 24,69 ∗ 0,67𝑚 
𝑑1 = 0,61 𝑚 
 
Sección 2 
𝑑2 = cos 24,69 ∗ 1,33𝑚 
𝑑2 = 1,21 𝑚 
Sección 3 
𝑑3 = cos 24,69 ∗ 2,00𝑚 
𝑑3 = 1,82 𝑚 
 




b dexist f'c fy Rn m  min As 
1 18,48 30 56 210 4200 21,8254 23,5294 0,0056 0,0033 9,341 
2 45,74 30 116 210 4200 12,5897 23,5294 0,0031 0,0033 11,600 



































CALCULO DE MURO GAVIONES 
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
CAPACIDAD PORTANTE = 20,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,800 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 30,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 0,00 ° 
 
MURO 
ALTURA TOTAL DEL MURO = 4,50 m 
PESO ESPECIFICO DEL MURO (ɣ) = 2,80 T/m2 
RELACION DE VACIOS  = 20,00  % 
TIPO DE MURO = CAJA  
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 0,80 m 
 
2. PRE DIMENSIONAMIENTO 
 





3. CALCULO DEL EMPUJE ACTIVO 
 
Método de Coulomb: 
 
𝐾𝑎 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼 +  𝜙)
𝑆𝑒𝑛2𝛼. 𝑆𝑒𝑛(𝛼 − 𝛿) [1 + √
𝑆𝑒𝑛 (𝜙 +  𝛿). 𝑆𝑒𝑛(𝜙 − 𝛽)





Método de Rankine: 
𝐾𝑎 = 𝐶𝑜𝑠 𝛽 
𝐶𝑜𝑠𝛽 − √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
𝐶𝑜𝑠𝛽 + √𝐶𝑜𝑠2𝛽 − 𝐶𝑜𝑠2𝜙
 
 
  M. COULOMB  M. RANKINE 
α= 90 90,00° 
β= 0,00 0,00 
∅= 30,00 30,00 
δ= 20,00 0,00 
ka= 0,2973 0,3333 
 




∗  𝛾𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜 ∗ 𝑘𝑎 ∗ 𝐻
2  
 COMPONENTES DEL EMPUJE 
𝜔 = 90 +  𝛿 − α 
𝜔 = 90 +  20,00 − 90,00 
𝜔 = 20,00° 
 
EMPUJE ACTIVO DE SUELO 





Ea T 5,42 6,07 
w ° 20,00 0,00 
Eav T 1,85 0,00 
Eah T 5,09 6,07 
 
 MOMENTO ACTIVO DEL SUELO TOTAL. 
 






























TIPO BASE  h AREA X Y 
PESO 
ESP 












3,00 1,50 4,50 1,50 0,75 2,8 10,08 15,12 7,56 












TIPO BASE  
ALTU
RA 
AREA X Y 
PESO 
ESP 








0,50 3,00 1,500 2,75 3,00 1,8 2,70 7,43 8,10 
  TOTAL =  4,05 10,46 13,16 
 
 
5. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO. 
 
 UNIDAD M. RANKINE 
ka =   0,3333 
Ev (T)= T 0,00 
Eh (T)= T 6,07 
Peso Muro (T) = T 24,21 
Ep (T)= T 1,73 
Me (T.m)= T.m 40,70 
Mv (T.m)= T.m 9,11 
Re (T)= T 16,25 
Rv (T)= T 6,07 
FSV =   4,47 
FSD =   2,68 
 
Los factores de seguridad son mayores a 1,50, por lo tanto el muro es 






6. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me (T.m)= T.m 40,70 
Mv (T.m) = T.m 9,11 
Ʃv (T)= T 24,21 
x (m)= m 1,305 
e (m)= m 0,195 
B/6 (m)= m 0,500 
UBICACIÓN= - Tercio Medio 
q1 (T/m2)= T/m2 11,22 
q2 (T/m2)= T/m2 4,92 
 
ANALISIS DEL MURO DE GAVIONES CON EFECTO SÍSMICO. 
El muro se construirá en una localidad ubicada en la Zona Sísmica V. 
 
7. CALCULO DE COEFICIENTE SISMICO. 
 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,4 
TIPO DE SUELO  = A 
USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,5 
FACTOR η = 2,48 
 
Con estos datos obtenemos: 
Fa = 0,9 
Fd = 0,9 
Fs = 0,75 
𝑉 =




2,48 . 0,4 .  0,9 .  1
3,5
 .𝑊 
𝑉 = 0,2551 .𝑊  
 






CF.SISMICO   0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,50 2,00 
EMPUJE (Es)     T 1,55 6,18 









Ao   0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 
kas   0,3985 0,3985 
ka   0,3333 0,3333 
BR. PALANCA m 3,00 2,00 
EMPUJE T 1,08 3,09 
MOMENTO T.m 3,25 6,18 
 




CF.SISMICO    0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 2,70 2,00 
EMPUJE  T 3,49 6,18 
MOMENTO T.m 9,41 12,36 
Los factores de seguridad son mayores a 1,50, por lo tanto el muro es 
seguro al desplazamiento y al vuelco, sin tomar en consideración el sismo. 
 
9. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO.  
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
ka   0,3333 
Ev T 0,00 
Eh T 6,07 
Peso Muro T 24,21 
Ep T 1,728 
Es T 7,73 
Ms T.m 14,68 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 23,79 
Re T 16,25 
Rv T 13,80 
FSV   1,71 






METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 4,17 
Ms T.m 9,43 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 18,54 
Re T 16,25 
Rv T 10,25 
FSV   2,20 
FSD   1,59 
 
METODO DE SEED 
Es T 9,66 
Ms T.m 21,77 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 30,88 
Re T 16,25 
Rv T 15,74 
FSV   1,32 
FSD   1,03 
 
Los factores de seguridad al vuelco y al desplazamiento del muro en su 
mayoría sobrepasan el factor de seguridad 1,20 excepto el calculado por el 
Método de Seed. 
 
10. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 23,79 
Ʃv T 24,21 
x m 0,698 
e m 0,802 
B/6 m 0,500 
UBICACIÓN   Primer tercio 
q1 T/m2 23,11 
q2 T/m2 0,00 
 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 18,54 
Ʃv T 24,21 
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x m 0,915 
e m 0,585 
B/6 m 0,500 
UBICACIÓN   Primer tercio 
q1 T/m2 20,25 
q2 T/m2 0,00 
 
METODO SEDD 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 40,70 
Mv T.m 30,88 
Ʃv T 24,21 
x m 0,406 
e m 1,094 
B/6 m 0,500 
UBICACIÓN   Primer tercio 
q1 T/m2 39,80 
q2 T/m2 0,00 
Las reacciones que ejerce el muro sobre el terreno sobrepasan la 
capacidad portante del suelo es necesario redimensionar. 
 
11. RE-DIMENSIONAMIENTO  DEL MURO. 
 

















TIPO BASE  ALTR AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
1 RECTAN 3,000 1,50 4,50 2,50 3,75 2,8 10,08 25,20 37,80 
2 RECTAN 4,000 1,50 6,00 2,50 2,25 2,8 13,44 33,60 30,24 
3 RECTAN 5,000 1,50 7,50 2,50 0,75 2,8 16,80 42,00 12,60 












TIPO BASE  
ALTU
RA 
AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
1 RECTAN 0,50 1,50 0,750 4,25 3,75 1,8 1,35 5,74 5,06 
2 RECTAN 0,50 3,00 1,500 4,75 3,00 1,8 2,70 12,83 8,10 
  TOTAL =  4,05 18,56 13,16 
 
 






CF.SISMICO   0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,50 2,11 
EMPUJE (Es)     T 1,55 11,32 
MOMENTO (Ms) T.m 2,32 23,93 
 




Ao   0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 
kas   0,3985 0,3985 
ka   0,3333 0,3333 
BR. PALANCA m 3,00 2,11 
EMPUJE T 1,08 5,66 









CF.SISMICO    0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 2,70 2,11 
EMPUJE  T 3,49 11,32 
MOMENTO T.m 9,41 23,93 
 
13. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
ka   0,3333 
Ev T 0,00 
Eh T 6,07 
Peso Muro T 44,37 
Ep T 1,728 
Es T 12,87 
Ms T.m 26,25 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 35,36 
Re T 28,35 
Rv T 18,94 
FSV   3,38 
FSD   1,50 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 6,74 
Ms T.m 15,22 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 24,33 
Re T 28,35 
Rv T 12,82 
FSV   4,91 
FSD   2,21 
 
METODO DE SEED 
Es T 14,81 
Ms T.m 33,34 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 42,46 
Re T 28,35 
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Rv T 20,88 
FSV   2,81 
FSD   1,36 
 
14. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 35,36 
Ʃv T 44,37 
x m 1,893 
e m 0,607 
B/6 m 0,833 
UBICACIÓN   Primer tercio 
q1 T/m2 15,34 
q2 T/m2 2,41 
 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 24,33 
Ʃv T 44,37 
x m 2,142 
e m 0,358 
B/6 m 0,833 
UBICACIÓN   Fuera de base 
q1 T/m2 12,69 
q2 T/m2 5,06 
 
METODO SEDD 
  UNIDAD M. RANKINE 
Me T.m 119,36 
Mv T.m 42,46 
Ʃv T 44,37 
x m 1,733 
e m 0,767 
B/6 m 0,833 
UBICACIÓN   Fuera de base 
q1 T/m2 17,04 















AREA CENTROIDE P. SECCION MOMENTOS 
TIPO BASE  ALT AREA X Y P. ESP PESO  X Y 
1 RECTANG 3,00 1,50 4,50 1,50 0,75 2,8 10,08 15,12 7,56 
 






CF.SISMICO   0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 0,50 0,75 
EMPUJE (Es)     T 0,17 2,57 
MOMENTO (Ms) T.m 0,09 1,93 
 




Ao   0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 
kas   0,3985 0,3985 
ka   0,3333 0,3333 
BR. PALANCA m 1,00 0,75 
EMPUJE T 0,12 1,29 









CF.SISMICO    0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 0,90 0,75 
EMPUJE  T 0,39 2,57 
MOMENTO T.m 0,35 1,93 
 
18. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
ka   0,3333 
Ev T 0,00 
Eh T 0,67 
Peso Muro T 10,08 
Ep T 0 
Es T 2,74 
Ms T.m 2,01 
Me T.m 15,12 
Mv T.m 2,35 
Re T 6,05 
Rv T 3,42 
FSV   6,43 
FSD   1,77 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 1,41 
Ms T.m 1,08 
Me T.m 15,12 
Mv T.m 1,42 
Re T 6,05 
Rv T 2,08 
FSV   10,63 
FSD   2,91 
 
METODO DE SEED 
Es T 2,96 
Ms T.m 2,28 
Me T.m 15,12 
Mv T.m 2,61 
Re T 6,05 
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Rv T 3,63 
FSV   5,78 










AREAS CENTROIDE P. SECCION MOMENTOS 
TIPO BASE  ALT AREA X Y P. ESP PESO  X Y 
1 RECTANG 3,00 1,50 4,50 2,00 2,25 2,8 10,08 20,16 22,68 
2 RECTANG 4,00 1,50 6,00 2,00 0,75 2,8 13,44 26,88 10,08 
  TOTAL =  23,52 47,04 32,76 
 





CF.SISMICO   0,2551 0,2551 
BR. PALANCA   m 1,00 1,39 
EMPUJE (Es)     T 0,69 6,00 
MOMENTO (Ms) T.m 0,69 8,36 
 




Ao   0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 
kas   0,3985 0,3985 
ka   0,3333 0,3333 
BR. PALANCA m 2,00 1,39 
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EMPUJE T 0,48 3,00 
MOMENTO T.m 0,96 4,18 
 




CF.SISMICO    0,2551 0,2551 
BR. PALANCA m 1,80 1,39 
EMPUJE  T 1,55 6,00 
MOMENTO T.m 2,79 8,36 
 
21. FACTORES DE SEGURIDAD DEL MURO 
 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. RANKINE 
ka   0,3333 
Ev T 0,00 
Eh T 2,70 
Peso Muro T 23,52 
Ep T 0 
Es T 6,69 
Ms T.m 9,05 
Me T.m 47,04 
Mv T.m 11,75 
Re T 14,11 
Rv T 9,39 
FSV   4,00 
FSD   1,50 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Es T 3,48 
Ms T.m 5,14 
Me T.m 47,04 
Mv T.m 7,84 
Re T 14,11 
Rv T 6,18 
FSV   6,00 
FSD   2,28 
 
METODO DE SEED 
Es T 7,55 
Ms T.m 11,15 
Me T.m 47,04 
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Mv T.m 13,85 
Re T 14,11 
Rv T 10,25 
FSV   3,40 
FSD   1,38 
 













































CALCULO DE MURO DE BANDEJAS. 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
CAPACIDAD PORTANTE = 28,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,59 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 29,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 0,00 ° 
 
MURO 
ALTURA TOTAL DEL MURO = 6,00 m 
ESFUERZO MAXIMO HORMIGON fc = 210 kg/cm2 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,40 T/m2 
ESFUERZO MAXIMO DE FLUENCIA = 4200 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 0,80 m 
 
2. PRE DIMENSIONAMIENTO 
 BASE DEL MURO 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 0,40 − 0,70 𝐻 
𝐵𝐴𝑆𝐸 = 3,85 𝑚 
 CORONA DEL MURO 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,20 𝑚 − 𝐻/24 
𝐶𝑂𝑅𝑂𝑁𝐴 = 0,25 𝑚 
 ESPESOR INFERIOR  DEL MURO 
ℎ𝑐 = 0,20 − 𝐻/10 
ℎ𝑐 = 0,20 𝑚 − 0.60𝑚 
ℎ𝑐 = 0.25 𝑚 
 PERALTE DE CIMENTACION DEL MURO 
ℎ𝑐 = 0,20 − 𝐻/10 
ℎ𝑐 = 0.50 𝑚 
 DEDO DEL MURO 
𝐷𝐸𝐷𝑂 = 2,55 𝑚 
 TALON DEL MURO 
𝑇𝐴𝐿𝑂𝑁 = 1,05 𝑚 
 BANDEJA 
 






= 0      →    Ψ = 0 
 
























 = 59,5° 
ϑ =  59,50° 
𝜃 = 90° − 59,50° 









 𝑡𝑎𝑛 30,50° 
𝐵 = 1,60 𝑚 
 
Ancho = 0,25 m 
 
 
3. CALCULO DEL EMPUJE ACTIVO. 
 
METODO DE COULOMB 
  TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4  TRAMO 5 
α 59,50 90,00 90,00 59,50 90,00 
φ 29,00 29,00 29,00 29,00 29,00 
δ 29,00 19,33 0,00 29,00 19,33 
β 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 
ka 0,6836 0,3091 0,3470 0,6836 0,3091 
h 2,58 0,25 0,93 1,65 0,50 
Evs 3,23 0,11 0,00 7,46 0,46 
Ehs 1,90 0,32 0,23 4,39 1,33 
Mvs 12,52 0,49 0,00 25,05 1,80 
Mhs 8,10 1,04 0,65 5,68 0,33 
 
METODO DE RANKINE 
  TRAMO 1 TRAMO 2 TRAMO 3 TRAMO 4  TRAMO 5 
α 90,00 90,00 90,00 90,00 90,00 
φ 29,00 29,00 29,00 29,00 29,00 
δ 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 
β 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 
ka 0,3470 0,3470 0,3470 0,3470 0,3470 
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h 2,58 0,25 0,93 1,65 0,50 
Ehs 1,90 0,38 0,23 4,39 1,59 










AREAS CENTROIDE P SECCION MOMENTOS 
TIPO BASE  
ALTU
RA 
AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
1 RECT 3,85 0,50 1,93 1,93 0,25 2,4 4,62 8,89 1,16 
2 RECT 0,25 5,50 1,38 2,68 3,25 2,4 3,30 8,83 10,73 
3 RECT 1,60 0,25 0,40 3,60 3,25 2,4 0,96 3,46 3,12 






AREAS CENTROIDE P SECCION  MOMENTOS 
TIPO BASE  
ALTU
RA 
AREA X Y 
PESO 
ESP 
PESO  X Y 
4 RECT 1,60 2,58 4,13 3,60 4,71 1,59 6,56 23,63 30,91 
5 RECT 1,05 2,58 2,71 3,33 1,79 1,59 4,31 14,32 7,71 
  TOTAL: 10,87 37,95 38,62 
 
5. CALCULO DE COEFICIENTE SISMICO. 
 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,4 
TIPO DE SUELO  = A 
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USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,5 
FACTOR η = 2,48 
 
Con estos datos obtenemos: 
Fa = 0,9 
Fd = 0,9 
Fs = 0,75 
𝑉 =




2,48 . 0,4 .  0,9 .  1
3,5
 .𝑊 
𝑉 = 0,2551 .𝑊  
 




M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO   0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
EMPUJE (Es)     T 2,07 5,09 2,17 5,09 
MOMENTO (Ms) T.m 4,03 13,87 4,10 13,87 
 
 
METODO DE MONONOBE-OKABE 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
Ao   0,26 0,26 0,26 0,26 
Csh   0,13 0,13 0,13 0,13 
Csv   0,09 0,09 0,09 0,09 
Ɵ    7,98 7,98 7,98 7,98 
kas   0,4125 0,4125 0,4125 0,4125 
ka   0,3091 0,3091 0,3470 0,3470 
EMPUJE T 2,70 2,55 1,70 2,55 
MOMENTO T.m 10,78 10,78 6,83 10,78 
 
METODO DE SEED 
DATOS UNIDAD 
M. COULOMB  M RANKINE 
SUELO MURO SUELO MURO 
CF.SISMICO    0,2551 0,2551 0,2551 0,2551 
EMPUJE  T 5,47 5,09 2,12 5,09 






7. CALCULO DE FACTORES DE SEGURIDAD. 







Me T.m 99,73 59,86 
Mv T.m 33,71 34,04 
Re T 21,59 11,98 
Rv T 15,37 15,76 
FSV - 2,96 1,76 
FSD - 1,40 0,84 
 
METODO DE MONONOBE - OKABE 
Me T.m 99,73 59,86 
Mv T.m 33,52 29,83 
Re T 21,59 13,44 
Rv T 13,43 12,76 
FSV - 2,97 2,01 
FSD - 1,61 1,05 
 
METODO DE SEED 
Me T.m 99,73 59,86 
Mv T.m 49,39 49,65 
Re T 21,59 13,44 
Rv T 18,76 19,07 
FSV - 2,02 1,21 
FSD - 1,15 0,70 
 
8. CAPACIDAD DE CARGA DEL SUELO. 
METODO SISMO - RESISTENTE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
q1 T/m2 5,73 10,28 
q2 T/m2 10,49 0,08 
METODO MONONOBE - OKABE 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
q1 T/m2 5,66 8,58 
q2 T/m2 10,57 1,79 
METODO SEDD 
  UNIDAD M. COULOMB  M. RANKINE 
q1 T/m2 12,08 26,01 








𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑏𝑎𝑛𝑑𝑒𝑗𝑎 (𝑞𝑏) =  𝛾 ∗ ℎ 
𝑐𝑎𝑟𝑔𝑎 𝑠𝑜𝑏𝑟𝑒 𝑏𝑎𝑛𝑑𝑒𝑗𝑎 =  1,59
𝑡
𝑚3
∗ 2,58 𝑚 ∗ 1𝑚 

















𝑀𝑏 = 5,25  𝑇. 𝑚 
 
𝑀𝑏𝑓 = 5,25  𝑇.𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑏𝑓 = 8,93 𝑇.𝑚 
 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
8,93 100 20 210 4200 24,8056 23,5294 0,0064 0,0033 12,772 
 
ACERO DE REFUERZO POR TEMPERATURA 
𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 25 𝑐𝑚 
𝐴𝑠 = 4,50 𝑐𝑚2. 
 
Reparto en ambas caras del elemento 
 
 Cara superior  





𝐴𝑠𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 3,00 𝑐𝑚
2.  
 
 Cara inferior  





𝐴𝑠𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 1,50 𝑐𝑚
2.  
 







∗ (0,51 𝑚 ∗ 3) ∗ 1𝑚
2
 





𝑀𝑑 = 19,90 𝑇 ∗ (2,55 𝑚 − 0,51 𝑚) 
𝑀𝑑 = 38,94 𝑇. 𝑚 
 
𝑀𝑑𝑓 = 38,94 𝑇.𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑑𝑓 = 66,20𝑇.𝑚 
 
DISEÑO DE ACERO EN DEDO 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
66,20 100 45 210 4200 36,3237 23,5294 0,0098 0,0033 43,974 
 
ACERO DE REFUERZO POR TEMPERATURA 
𝐴𝑠 =  0,0018 ∗ 100 𝑐𝑚 ∗ 50 𝑐𝑚 
𝐴𝑠 = 9,00 𝑐𝑚2. 
 
Reparto en ambas caras del elemento 
 Cara superior  





𝐴𝑠𝑠𝑢𝑝𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 6,00 𝑐𝑚
2.  
 
 Cara inferior  





𝐴𝑠𝑖𝑛𝑓𝑒𝑟𝑖𝑜𝑟 = 3,00 𝑐𝑚
2.  
 
ESFUERZO CORTANTE ULTIMO. 




𝑉𝑢 =  16,84 𝑇 
 
𝑣𝑢 =  
𝑉𝑢 ∗ 𝐹𝑆
∅ ∗ 𝑏 ∗ 𝑑
 
𝑣𝑢 =  
1,7 ∗ 16,84 𝑇 ∗ 1000 𝑘𝑔
0,85 ∗ 100𝑐𝑚 ∗ 45𝑐𝑚
 




CAPACIDAD RESISTENTE DEL HORMIGON SIMPLE 
𝑣𝑐 =  0,53 ∗ √210 

















11. DISEÑO DE TALON 
 
 Peso relleno 
𝑃𝑟 = 2,58 𝑚 ∗ 1,59 𝑇/𝑚3 
𝑃𝑟 = 4,10 𝑇/𝑚 
 Momento relleno 
𝑀𝑟 =
(4,10 𝑇 ∗ (1,05 𝑚)2)
2
  
𝑀𝑟 = 2,26 𝑇. 𝑚  
 
 Peso Talón + Bandeja 
𝑃𝑡 = 2,58 𝑚 ∗ 2,4 𝑇/𝑚3 
𝑃𝑡 = 2,22 𝑇/m 
 Peso Talón + Bandeja 
𝑀𝑡 = 1,22 𝑇.𝑚  
 
𝑀𝑓 = (2,37 + 1,22)𝑇.𝑚 ∗ 1,70 
𝑀𝑓 = 6,10 𝑇.𝑚 
 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
6,10 100 45 210 4200 3,3471 23,5294 0,0008 0,0033 15,000 
 
12. DISEÑO DE PANTALLA. 
 
PANTALLA UNIDAD 1 2 
E T 2,29 6,21 
M T.m 1,65 4,03 
vu kg/cm2 1,35 3,65 
 
DISEÑO DE ACERO EN PANTALLA 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
1,65 100 20 210 4200 4,5833 23,5294 0,0011 0,0033 6,667 














  CALCULO DE MURO DE SOTANO. 
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
CAPACIDAD PORTANTE = 25,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,70 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 30,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 0,00 ° 
 
MURO 
NIVELES DEL MURO = 3,00  
ALTURA EFECTIVA ENTREPISO = 2,80 m 
ESFUERZO MAXIMO HORMIGON fc = 210 kg/cm2 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,40 T/m2 
ESFUERZO MAXIMO DE FLUENCIA = 4200 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 1,50 m 
 
LOSA 
ALTURA = 0,20  m 
LONGITUD  = 5,00 m 
CARGA MUERTA = 0,60 t/m2 







3. CALCULO DEL PESO. 
𝑷𝒆𝒔𝒐 𝑴𝒖𝒓𝒐 = 10,50 ∗ 1,00 ∗ 0,20 ∗ 2,4 = 5,04 𝑇 
𝑷𝒆𝒔𝒐 𝑳𝒐𝒔𝒂𝒔 = [{(𝟎, 𝟔 + 𝟎, 𝟓) ∗ 𝟐, 𝟓}] ∗ 3 = 8,25 𝑇 
𝑷𝒆𝒔𝒐 𝒕𝒐𝒕𝒂𝒍 = 13,29 𝑇 
 
4. CALCULO DEL COEFCIENTE DEL EMPUJE DE SUELO 




= 𝑇𝑎𝑛2 (45° − 
∅
2
 )              
 Coeficiente en Reposo 
𝐾𝑜 = 1 − sin∅ 
  Activo  Reposo 
k= 0,333 0,500 
 













 ; 𝑀+ =
𝑤∗𝐿2
24
+  0,0215 𝑤 ∗ 𝐿2 
 
TRAMO Ms Mi M+ k a GIRO Msf Mif M+ f 
3 0,77 1,15 0,25 0,00267 0,00133 -198,61 0,00 -2,33 1,14 
2 2,68 3,06 1,20 0,00267 0,00133 -176,54 2,33 -4,89 2,99 






6. CALCULO ACERO DE REFUERZO. 
 
Mu = 1,70 * M 
 
DISEÑO DE ACERO DE REFUERZO  NEGATIVO PARA CADA TRAMO DE MURO 
TRAMO Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
3 3,96 100 15 210 4200 19,5556 23,5294 0,0049 0,0033 7,415 
2 8,31 100 15 210 4200 41,0370 23,5294 0,0113 0,0033 16,895 
1 11,17 100 15 210 4200 55,1605 23,5294 0,0162 0,0033 24,351 
 





f'c fy Rn m  min As 
3 1,94 100 15 210 4200 9,5802 23,5294 0,0023 0,0033 5,000 
2 5,08 100 15 210 4200 25,0864 23,5294 0,0065 0,0033 9,697 
1 7,51 100 15 210 4200 37,0864 23,5294 0,0100 0,0033 15,013 
 






𝑒𝑥𝑐𝑒𝑛𝑡𝑟𝑖𝑐𝑖𝑑𝑎𝑑 = 0,33 𝑚 
 
𝑏𝑎𝑠𝑒 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑙𝑖𝑛𝑡𝑜 = ((0,33 + 0,10)𝑚) ∗ 2 




0,90 ∗ 1  𝑚2
 












𝑀𝑢 = 11,30 𝑡.𝑚  
 
TRAMO Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 











  CALCULO DE ESTRIBO DE PUENTE. 
 
1. DATOS DEL EJERCICIO.   
SUELO DE CIMENTACION 
CAPACIDAD PORTANTE = 34,00 T/m3 
COEFICIENTE DE FRICCION (μ) = 0,60   
 
SUELO DE RELLENO 
PESO ESPECIFICO (ɣ) = 1,80 T/m3 
ANGULO DE FRICCION = 32,00 ° 
INCLINACION DEL RELLENO β = 0,00 ° 
 
ESTRIBO 
ALTURA A VENCER = 6,00 m 
LONGITUD DEL TRAMO = 24,60 M 
PESO ESPECIFICO HORMIGON (ɣ) = 2,40 T/m2 
ESFUERZO MAXIMO DE FLUENCIA = 4200 kg/cm2 
PROFUNDIDAD DE CIMENTACION = 1,25 m 
NUMERO DE VIGAS  = 3,00  
 
2. PREDIMENSIONAMIENTO.   
 
 CALCULO DE LA ALTURA DEL CABEZAL. 
Hs = Altura viga + losa + aparatos de apoyo 
Hs = 2,10 m 
  
 ANCHO DEL CABEZAL 
Tbw = 0,30 m 
 
 CALCULO DE ANCHO MINIMO DE ASIENTO 
n = (200 + 0.0017* L + 0.0067 *H)*(1+ 0.000125* S2)  
n = (200 0.0017*24000 + 0.0067*0)*(1 0.000125*0) 
n = 240 mm 
 
N= 1,50 * 240 mm 
N= 360 mm 
 
b = N + j 
b = 360 mm + 100 mm 
b= 460 mm 
Adoptamos b = 500 mm 
 
 ALTURA DE CIMENTACION 
Hz = H/10 – H/12 
Hz = 6,50 /10 
Hz = 0,65 m 




 ANCHO DE LA CIMENTACION 
 
B = 0,70 H 
B= 0,70 * 6m 
B = 4,20 m 
 
Adoptamos 5,80 m 
 
 ALTURA DE PANTALLA 
H2 = 3,10 m 
 
 ANCHO DEL DEDO 
bd = 2,50 m 
 
 ANCHO DEL TALON 





3. FACTORES DE CARGA 
 
Se verificará los estados límites de Resistencia I, Evento extremo I y 





FACTORES DE CARGAS HORIZONTALES 
  














CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 1,75 1,50 0,00 0,00 0,00 1,75 
RESISTENCIA Ib 1,75 1,50 0,00 0,00 0,00 1,75 
EVENTO EXTREMO Ia 0,50 1,50 1,00 1,00 1,00 0,50 
EVENTO EXTREMO Ib 0,50 1,50 1,00 1,00 1,00 0,50 
SERVIO I 1,00 1,00 0,00 0,00 0,00 1,00 
 
  
FACOTORES DE CARGAS VERTICALES 
  














CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 1,75 
RESISTENCIA Ib 1,25 1,25 1,50 1,35 1,75 1,75 
EVENTO EXTREMO Ia 0,90 0,90 0,65 1,00 0,00 0,50 
EVENTO EXTREMO Ib 1,25 1,25 1,50 1,35 0,50 0,50 
SERVIO I 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 
 
4. DISEÑO DEL ESTRIBO 
 
4.1. ETAPA 1 
Se analiza el estribo en función de su peso propio y la presión del relleno 
de los accesos con sobrecarga viva. 
 
 CALCULO DE COEFICIENTE ACTIVO. 








𝑘𝑎 = 0,3073 
 
 EMPUJE DE TIERRAS. 
𝐸𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 =  0,5 ∗ 𝑘𝑎 ∗  𝛾 ∗  𝐻
2 
𝐸𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 =  0,5 ∗ 0,3073 ∗  1,80 ∗  6,00
2 









 MOMENTO DEL EMPUJE DE TIERRAS. 
 
y = h/3  
y = 2,00 m 
Ms = 9,96 * 2  
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Ms= 19, 92 t.m 
 
Ms= 195,42 kN.m 
 
























0,300 2,100 0,63 3,150 4,950 2,40 1,51 4,76 7,48 












TIPO B  H AREA X Y P ESP PESO  X Y 
4 TRIANG 2,500 5,200 13,00 4,550 3,400 1,80 23,40 106,47 79,56 
  TOTAL: 23,40 106,47 79,56 
       TOTAL 42,00 160,79 105,49 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS VERTICALES 
 
∑𝑉𝑢 (𝑖) = (𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝐶 + 𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝑊 + 𝛾𝐸𝑉 ∗ 𝐸𝑉 + 𝛾𝐿𝐿+𝐼𝑀 ∗ (𝐿𝐿 + 𝐼𝑀) + 𝛾𝐿𝑆 ∗ 𝐿𝑆𝑣) 
 
DC Factor de carga para carga muerta. 
DC Carga muerta por el peso propio y proveniente de la superestructura. 
 DWFactor de carga para superficie de rodadura y accesorios. 
DW Carga de superficie de rodadura y accesorios. 
 EV Factor de carga por peso del suelo de relleno. 
EV Carga por peso del suelo de relleno. 
 LL+ IM Factor de carga por carga viva e impacto. 
LL IM Carga viva e impacto. 
 LSV Factor de carga por sobrecarga. 









CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA 
Ia 












228,08 0,00 0,00 309,90 0,00 0,00 
537,98 




MOMENTOS VERTICALES (kN-m/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA 
Ia 












666,07 0,00 0,00 1410,04 0,00 0,00 
2076,10 
SERVIO I 532,86 0,00 0,00 1044,47 0,00 0,00 1577,33 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS HORIZONTALES 
 




Factor de carga por sobrecarga 
LSx Empuje producido por la sobrecarga por carga viva 

EH Factor de carga por empuje del suelo de relleno 
EH Empuje del peso del suelo de relleno 
EQ  Factor de carga para carga sísmica 
EQ Carga sísmica debido al peso propio del estribo, al peso propio 
de la superestructura, del suelo de relleno 

RR  
Factor de carga por fuerza de frenado 






CARGAS HORIZONTALES (kN/m) 
  
































0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 
146,49 
SERVIO I 0,00 97,66 0,00 0,00 0,00 0,00 97,66 
 
  
MOMENTOS HORIZONTALES (kN-m/m) 
  


































0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 
292,98 
SERVIO I 0,00 195,32 0,00 0,00 0,00 0,00 195,32 
 
 VERIFICACION AL VUELCO 
 









𝑒𝑚𝑎𝑥 = 1,45 𝑚 
 






11 ∗ 5,8 𝑚
30
 











La excentricidad resultante está a: 
 



















ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e emax 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m m 
RESISTENCIA Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 1,45 
RESISTENCIA Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 1,45 
EVENTO EXTREMO Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 2,13 
EVENTO EXTREMO Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 2,13 
SERVIO I 412,02 1577,33 195,32 3,35 -0,45 1,45 
 
La excentricidad calculada 0,45 m es menor que excentricidad máxima; por 
lo tanto no se produce volteo. 
 
 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO. 
 
La fuerza estabilizadora se determina mediante: 
Ff (i) * T  *Vu  
 
T  0,80 = Estado límite de Resistencia 
T   1, 00 = Estados límites de Evento  Extremo  y servicio 
0,60 Coeficiente de rozamiento entre el estribo y el suelo de 
cimentación; 
Vu Cargas verticales factoradas en kN / ml 
Hu Cargas horizontales factoradas en kN / ml 














ESTADO DE CARGA 
Vu Fr Mhu 
kN/m kN/m kN/m 
RESISTENCIA Ia 393,77 189,01 146,49 
RESISTENCIA Ib 537,98 258,23 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 393,77 236,26 146,49 
EVENTO EXTREMO Ib 537,98 322,79 146,49 
SERVIO I 412,02 247,21 97,66 
 209 
 
La fuerza de fricción 189,01 kN/m es mayor que el empuje horizontal es 
alto 146, 49 kN/m, el estribo no se deslizara. 
 
 VERIFICACION DE REACCION DE SUELO. 
 
La capacidad de carga del suelo: 
qu 0,333 MPa. 
 
Estado límite de Resistencia: 
 
𝑞𝑟 = ∅𝑏 ∗ 𝑞𝑛  
𝑞𝑟 =  0,55 ∗ 0,333 
𝑞𝑟 =  0,183 𝑀𝑃𝑎 
Estado límite de Servicio y Estado límite de Evento Extremo: 
 
𝑞𝑟 = ∅𝑏 ∗ 𝑞𝑛  
𝑞𝑟 =  1,00 ∗ 0,333 
𝑞𝑟 =  0,333 𝑀𝑃𝑎 
 




















 ESTADO DE 
CARGA 
Vu Mvu Mhu x e q max q estb 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m Mpa Mpa 
RESISTENCIA Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 0,18 0,07 
RESISTENCIA Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 0,18 0,11 
EVENTO EXT Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 0,33 0,07 
EVENTO EXT Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 0,33 0,11 
SERVIO I 412,02 1577,33 195,32 3,35 -0,45 0,33 0,08 
 
Como la mayor presión del suelo 0,11 MPa no sobrepasa su capacidad 
máxima 0,18 MPa, no se produce hundimiento. 
 
La etapa 1 ha cumplido todos los requerimientos y el estribo es estable en 
esta etapa. 
 
4.2. ETAPA 2 









 CALCULO DE FUERZA SISMICA 
 
DATOS DE LA ZONA 
ZONA SISMICA = V 
VALOR DE FACTOR Z = 0,40 
TIPO DE SUELO  = A 
USO E IMPORTANCIA DE LA ESTRUCTURA = 1,00 
COEFICIENTE DE REDUCCION DE RESPUESTA = 3,50 
FACTOR η = 2,48 
 
Fa = 0,90 
Fd = 0,90 
Fs = 0,75 
 
𝑉 =
2,48 .0,4 .  0,90 .  1,00
3,5
 .𝑊  
𝑉 = 0,2551 .𝑊  
 
𝐶𝑠ℎ = 0,50 . 𝐴𝑜          
𝐴𝑜 = 0,2551 = 𝑐𝑜𝑒𝑓𝑖𝑐𝑖𝑒𝑛𝑡𝑒 𝑏𝑎𝑠𝑎𝑙       
𝐶𝑠ℎ = 0,50 𝑥 0,2551         
𝐶𝑠ℎ = 0,1276          
 
𝐶𝑠𝑣 = 0,70. 𝐶𝑠ℎ         
𝐶𝑠𝑣 = 0,70 𝑥 0,1276     
𝐶𝑠𝑣 = 0,0893     
𝜃 = arctan (
𝐶𝑠ℎ
1−𝐶𝑠𝑣
)       
𝜃 = arctan (
0,1276
1−0,0893
)    
𝜃 = 7,98 °    
 
 
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) (𝐾𝑎𝑠 − 𝐾𝑎)(1 − 𝐶𝑠𝑣)             (1.48) 
 
𝛽 <  𝜙 −  𝜃 
0 < (32 − 7,98) 
 
 𝐾𝑎𝑠 = 
𝑆𝑒𝑛2( 𝛼+ 𝜙−𝜃)






       (1.49) 
 
𝐾𝑎𝑠 =  0,3717     
 
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝛾 𝐻2) (𝐾𝑎𝑠 − 𝐾𝑎)(1 − 𝐶𝑠𝑣)            
∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝑥 1,80 
𝑇
𝑚3
 𝑥 6,002 𝑚2) (0,3717 −  0,3073)(1 −  0,0893)            
∆𝑫𝑬𝒂 =  𝟏, 𝟗𝟎 𝑻            
 
Punto de aplicación de la fuerza: 2/3 H = 2/3(6 m) = 4 m 
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∆𝑀𝑎 =  1,90 𝑇 ∗ 4 𝑚             
∆𝑴𝒂 =  𝟕, 𝟔𝟎 𝑻.𝒎             
 
INCREMENTO DINÁMICO DEBIDO A LA MASA DEL MURO 
Peso del muro: 18,60 T 
Incremento dinámico del Muro: 18,60 T * 0,1276 
Incremento dinámico del Muro: 2,37 T  = 23,25 kN/ m 
 









𝑌𝑚𝑢𝑟𝑜 = 1,39 𝑚 
 
Momento dinámico del muro  
𝑀𝑦 𝑚𝑢𝑟𝑜 = (2,37 𝑡) ∗ 1,60 𝑚                          
𝑴𝒚 𝒎𝒖𝒓𝒐 =  𝟑, 𝟐𝟗 𝑻.𝒎  = 32,32 kN.m             
           
INCREMENTO DINÁMICO DEBIDO A LA MASA DEL SUELO 
Incremento dinámico del Muro: 79,56 T * 0,1276 
Incremento dinámico del Muro: 10,15 T = 99,57 kN/m 
 









𝑌𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 0,75 𝑚 
 
Momento dinámico del suelo  
𝑀𝑦 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = (10,15 𝑇) ∗ 0,75 𝑚                         
𝑀𝑦 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 = 7,61  𝑇.𝑚 = 74,65 𝑘𝑁.𝑚                         
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS VERTICALES. 
 
  
CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 164,22 0,00 0,00 229,55 0,00 0,00 393,77 
RESISTENCIA Ib 228,08 0,00 0,00 309,90 0,00 0,00 537,98 
EVENTO EXTREMO Ia 164,22 0,00 0,00 229,55 0,00 0,00 393,77 
EVENTO EXTREMO Ib 228,08 0,00 0,00 309,90 0,00 0,00 537,98 







MOMENTOS VERTICALES (kN-m/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 479,57 0,00 0,00 1044,47 0,00 0,00 1524,04 
RESISTENCIA Ib 666,07 0,00 0,00 1410,04 0,00 0,00 2076,11 
EVENTO EXTREMO Ia 479,57 0,00 0,00 1044,47 0,00 0,00 1524,04 
EVENTO EXTREMO Ib 666,07 0,00 0,00 1410,04 0,00 0,00 2076,11 
SERVIO I 532,86 0,00 0,00 1044,47 0,00 0,00 1577,33 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS HORIZONTALES. 
 
  
CARGAS HORIZONTALES (kN/m) 
  















CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
RESISTENCIA Ib 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 0,00 146,49 18,66 0,00 23,27 0,00 188,43 
EVENTO EXTREMO Ib 0,00 146,49 18,66 0,00 23,27 0,00 188,43 
SERVIO I 0,00 97,66 0,00 0,00 0,00 0,00 97,66 
 
  
MOMENTOS HORIZONTALES (kN-m/m) 
  















CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
RESISTENCIA Ib 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
EVENTO EXTREMO Ia 0,00 292,98 74,66 0,00 32,44 0,00 400,07 
EVENTO EXTREMO Ib 0,00 292,98 74,66 0,00 32,44 0,00 400,07 
SERVIO I 0,00 195,32 0,00 0,00 0,00 0,00 195,32 
 
 VERIFICACION AL VUELCO 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e emax 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m m 
RESISTENCIA Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 1,45 
RESISTENCIA Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 1,45 
EVENTO EXTREMO Ia 393,77 1524,04 400,07 2,85 0,05 2,13 
EVENTO EXTREMO Ib 537,98 2076,11 400,07 3,12 -0,22 2,13 
SERVIO I 412,02 1577,33 195,32 3,35 -0,45 1,45 




 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO. 














ESTADO DE CARGA 
Vu Fr Mhu 
kN/m kN/m kN/m 
RESISTENCIA Ia 393,77 189,01 146,49 
RESISTENCIA Ib 537,98 258,23 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 393,77 236,26 188,43 
EVENTO EXTREMO Ib 537,98 322,79 188,43 
SERVIO I 412,02 247,21 97,66 
La estabilidad al deslizamiento se cumple. 
 
 VERIFICACION DE REACCION DE SUELO. 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e q max q estribo 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m Mpa Mpa 
RESISTENCIA Ia 393,77 1524,04 292,98 3,13 -0,23 0,18 0,07 
RESISTENCIA Ib 537,98 2076,11 292,98 3,31 -0,41 0,18 0,11 
EVENTO EXTREMO Ia 393,77 1524,04 400,07 2,85 0,05 0,33 0,07 
EVENTO EXTREMO Ib 537,98 2076,11 400,07 3,12 -0,22 0,33 0,10 
SERVIO I 412,02 1577,33 195,32 3,35 -0,45 0,33 0,08 
Las reacciones del suelo son menores a la capacidad portante máxima. 
 
4.3. ETAPA 3 
En esta etapa analizaremos los mismo datos que en la etapa 1 + el peso 
de la superestructura. 
 



















 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS VERTICALES. 
 
  
CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
RESISTENCIA Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
EVENTO EXTREMO Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
EVENTO EXTREMO Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
SERVIO I 182,47 164,82 16,47 229,55 0,00 0,00 593,31 
 
  
MOMENTOS VERTICALES (kN-m/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 479,57 407,93 29,44 1044,47 0,00 0,00 1961,41 
RESISTENCIA Ib 666,07 566,57 67,93 1410,04 0,00 0,00 2710,61 
EVENTO EXTREMO Ia 479,57 407,93 29,44 1044,47 0,00 0,00 1961,41 
EVENTO EXTREMO Ib 666,07 566,57 67,93 1410,04 0,00 0,00 2710,61 
SERVIO I 532,86 453,26 45,29 1044,47 0,00 0,00 2075,87 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS HORIZONTALES. 
 
  
CARGAS HORIZONTALES (kN/m) 
  















CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
RESISTENCIA Ib 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
EVENTO EXTREMO Ib 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
SERVIO I 0,00 97,66 0,00 0,00 0,00 0,00 97,66 
 
  
MOMENTOS HORIZONTALES (kN-m/m) 
  















CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
RESISTENCIA Ib 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
EVENTO EXTREMO Ia 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
EVENTO EXTREMO Ib 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 




 VERIFICACION AL VUELCO 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e emax 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m m 
RESISTENCIA Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 1,45 
RESISTENCIA Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 1,45 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 2,13 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 2,13 
SERVIO I 593,31 2075,87 195,32 3,17 -0,27 1,45 
La estabilidad al vuelco se cumple. 
 
 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO. 
 














ESTADO DE CARGA 
Vu Fr Mhu 
kN/m kN/m kN/m 
RESISTENCIA Ia 552,82 265,35 146,49 
RESISTENCIA Ib 768,71 368,98 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 331,69 146,49 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 461,23 146,49 
SERVIO I 593,31 355,99 97,66 
La estabilidad al deslizamiento se cumple. 
 
 VERIFICACION DE REACCION DE SUELO. 
 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e q max q estribo 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m Mpa Mpa 
RESISTENCIA Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 0,18 0,10 
RESISTENCIA Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 0,18 0,14 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 0,33 0,10 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 0,33 0,14 
SERVIO I 593,31 2075,87 195,32 3,17 -0,27 0,33 0,11 
Las reacciones del suelo son menores a la capacidad portante máxima. 
 
 
4.4. ETAPA 4 






 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS VERTICALES. 
  
CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
RESISTENCIA Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
EVENTO EXTREMO Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
EVENTO EXTREMO Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
SERVIO I 182,47 164,82 16,47 229,55 0,00 0,00 593,31 
 
  
CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
RESISTENCIA Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
EVENTO EXTREMO Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 0,00 552,82 
EVENTO EXTREMO Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 0,00 0,00 768,71 
SERVIO I 182,47 164,82 16,47 229,55 0,00 0,00 593,31 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS HORIZONTALES. 
  
CARGAS HORIZONTALES (kN/m) 
  















CARGA LSX EH EQSUELO PEQ EQ ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
RESISTENCIA Ib 0,00 146,49 0,00 0,00 0,00 0,00 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 0,00 146,49 18,66 34,68 23,27 0,00 223,11 
EVENTO EXTREMO Ib 0,00 146,49 18,66 34,68 23,27 0,00 223,11 
SERVIO I 0,00 97,66 0,00 0,00 0,00 0,00 97,66 
 
  
MOMENTOS HORIZONTALES (kN-m/m) 
  














 CARGA LSX EH EQSUELO PEQ 
EQ 
ESTRIBO BR 
RESISTENCIA Ia 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
RESISTENCIA Ib 0,00 292,98 0,00 0,00 0,00 0,00 292,98 
EVENTO 
EXTREMO Ia 
0,00 292,98 74,66 171,68 32,44 0,00 571,76 
EVENTO 
EXTREMO Ib 
0,00 292,98 74,66 171,68 32,44 0,00 571,76 
SERVIO I 0,00 195,32 0,00 0,00 0,00 0,00 195,32 
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 VERIFICACION AL VUELCO 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e emax 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m m 
RESISTENCIA Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 1,45 
RESISTENCIA Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 1,45 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 1961,41 571,76 2,51 0,39 2,13 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 2710,61 571,76 2,78 0,12 2,13 
SERVIO I 593,31 2075,87 195,32 3,17 -0,27 1,45 
La estabilidad al vuelco se cumple. 
 
 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO. 
 














ESTADO DE CARGA 
Vu Fr Mhu 
kN/m kN/m kN/m 
RESISTENCIA Ia 552,82 265,35 146,49 
RESISTENCIA Ib 768,71 368,98 146,49 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 331,69 223,11 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 461,23 223,11 
SERVIO I 593,31 355,99 97,66 
La estabilidad al deslizamiento se cumple. 
 
 VERIFICACION DE REACCION DE SUELO. 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e q max q estribo 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m Mpa Mpa 
RESISTENCIA Ia 552,82 1961,41 292,98 3,02 -0,12 0,18 0,10 
RESISTENCIA Ib 768,71 2710,61 292,98 3,15 -0,25 0,18 0,14 
EVENTO EXTREMO Ia 552,82 1961,41 571,76 2,51 0,39 0,33 0,11 
EVENTO EXTREMO Ib 768,71 2710,61 571,76 2,78 0,12 0,33 0,14 
SERVIO I 593,31 2075,87 195,32 3,17 -0,27 0,33 0,11 
Las reacciones del suelo son menores a la capacidad portante máxima. 
 
4.5. ETAPA 5 
Se analizará la etapa 3 + carga vehicular + fuerza de frenado. 
 CALCULO DE CARGA VIVA 






RA= 287,42 kN/vía  
 
RA = LL = 287,42 kN/vía 
 





IM =0,33= Incremento por carga dinámica 
 




𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀 = 382,27 𝑘𝑁/𝑣𝑖𝑎 
 
𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀 =
𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀
𝑣𝑖𝑎
∗ # 𝑣𝑖𝑎𝑠 ∗ 𝑚 
𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀 = 382,27
𝑘𝑁
𝑣𝑖𝑎
∗ 2 𝑣𝑖𝑎𝑠 ∗ 1 
𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀 = 764,53 𝑘𝑁 
 
(𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀)/𝑚 = 764,53 𝑘𝑁/9,40𝑚 
(𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀)/𝑚 = 81,33𝑘𝑁/𝑚 
 
Caso B: carga de carril 
La carga de carril se determina con la expresión: 
𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 = 𝑞𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 ∗
𝑙
2
∗ # 𝑣𝑖𝑎𝑠 ∗ 𝑚 
𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 = 9,30 ∗
24,60
2
∗ 2,00 ∗ 1,00 
𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 = 228,78 𝑘𝑁 
 
𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 /𝑚 = 228,78 𝑘𝑁/9,40 𝑚 
𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙 /𝑚 = 24,34 𝑘𝑁 
 
(𝐿𝐿)/𝑚 = (𝐿𝐿 + 𝐿𝐿𝐼𝑀)/𝑚 + (𝐿𝐿𝑐𝑎𝑟𝑟𝑖𝑙)/𝑚 
 
(𝐿𝐿)/𝑚 = 81,33 + 24,34 
(𝐿𝐿)/𝑚 = 105,67 𝑘𝑁/𝑚 
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 CALCULO DE FUERZA DE FRENADO 
Caso A: 
𝐵𝑅 = 𝑚 ∗ #𝑣𝑖𝑎𝑠 ∗  𝑅𝑐𝑣 ∗ (𝑁%) 
𝑅𝑐𝑣 = 145 + 145 + 35 = 325 𝑘𝑁 
𝐵𝑅 = 1 ∗ 2 ∗  325 𝑘𝑁 ∗ 0,25 
𝐵𝑅 = 162,50  𝑘𝑁 
 
Caso B: 
𝐵𝑅 = 𝑚 ∗ #𝑣𝑖𝑎𝑠 ∗  𝑅𝑐𝑣 ∗ (𝑁%) 
𝑅𝑐𝑣 = (145 + 145 + 35) + (9,3 ∗ 24,6) = 553,78 𝑘𝑁 
𝐵𝑅 = 1 ∗ 2 ∗  553,78 𝑘𝑁 ∗ 0,05 
𝐵𝑅 = 55,38  𝑘𝑁 
 
Se adopta la mayor  
𝐵𝑅 = 162,50  𝑘𝑁 
𝐵𝑅 = 162,50  𝑘𝑁/9,40𝑚 
𝐵𝑅 = 17,29 𝑘𝑁 /𝑚𝑙 
 
 CARGA VIVA EQUIVALENTE 
𝑞 =  𝛾 ∗ ℎ𝑠 
ℎ𝑠 = 0,60 𝑚  
 
𝑞 =  1,80 ∗ 0,60 
𝑞 =  1,08
𝑡
𝑚2
= 10,59 𝑘𝑁/𝑚2 
Sentido horizontal: 
LSx = q * H * ka 
LSx = 1,08 * 6,00 * 0,2551 
LSx = 1,65 t/m = 16,19 kN/m 
 
Sentido vertical 
LSv = q *B talón 
LSv = 1,08 * 2,50 
LSv = 2,70 t/m = 26,49 kN/m 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS VERTICALES. 
  
CARGAS VERTICALES (kN/m) 
  















CARGA DC PDC PDW EV P(LL+IM) LSV 
RESISTENCIA Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 46,35 599,17 
RESISTENCIA Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 184,93 46,35 999,99 
EVENTO EXTREMO Ia 164,22 148,34 10,70 229,55 0,00 13,24 566,06 
EVENTO EXTREMO Ib 228,08 206,03 24,70 309,90 52,84 13,24 834,79 






MOMENTOS VERTICALES (kN-m/m) 
  





















479,57 407,93 29,44 1044,47 0,00 210,90 2172,31 
RESISTENCIA 
Ib 
666,07 566,57 67,93 1410,04 508,54 210,90 3430,06 
EVENTO 
EXTREMO Ia 
479,57 407,93 29,44 1044,47 0,00 60,26 2021,67 
EVENTO 
EXTREMO Ib 
666,07 566,57 67,93 1410,04 145,30 60,26 2916,17 
SERVIO I 532,86 453,26 45,29 1044,47 290,60 120,52 2486,99 
 
 DETERMINACION DE CARGAS Y MOMENTOS HORIZONTALES. 
 
  
CARGAS HORIZONTALES (kN/m) 
  






















34,18 146,49 0,00 0,00 0,00 30,25 210,92 
RESISTENCIA 
Ib 
34,18 146,49 0,00 0,00 0,00 30,25 210,92 
EVENTO 
EXTREMO Ia 
9,77 146,49 0,00 0,00 0,00 8,64 164,90 
EVENTO 
EXTREMO Ib 
9,77 146,49 0,00 0,00 0,00 8,64 164,90 
SERVIO I 19,53 97,66 0,00 0,00 0,00 17,29 134,48 
 
  
MOMENTOS HORIZONTALES (kN-m/m) 
  






















102,54 292,98 0,00 0,00 0,00 235,97 631,49 
RESISTENCIA 
Ib 
102,54 292,98 0,00 0,00 0,00 235,97 631,49 
EVENTO 
EXTREMO Ia 
29,30 292,98 0,00 0,00 0,00 67,42 389,70 
EVENTO 
EXTREMO Ib 
29,30 292,98 0,00 0,00 0,00 67,42 389,70 





 VERIFICACION AL VUELCO 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e emax 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m m 
RESISTENCIA Ia 599,17 2172,31 631,49 2,57 0,33 1,45 
RESISTENCIA Ib 999,99 3430,06 631,49 2,80 0,10 1,45 
EVENTO EXTREMO Ia 566,06 2021,67 389,70 2,88 0,02 2,13 
EVENTO EXTREMO Ib 834,79 2916,17 389,70 3,03 -0,13 2,13 
SERVIO I 725,47 2486,99 388,76 2,89 0,01 1,45 
La estabilidad al vuelco se cumple. 
 
 VERIFICACION AL DESLIZAMIENTO. 














ESTADO DE CARGA 
Vu Fr Mhu 
kN/m kN/m kN/m 
RESISTENCIA Ia 599,17 287,60 210,92 
RESISTENCIA Ib 999,99 479,99 210,92 
EVENTO EXTREMO Ia 566,06 339,64 164,90 
EVENTO EXTREMO Ib 834,79 500,87 164,90 
SERVIO I 725,47 435,28 134,48 
La estabilidad al deslizamiento se cumple. 
 
 VERIFICACION DE REACCION DE SUELO. 














ESTADO DE CARGA 
Vu Mvu Mhu x e q max q estribo 
kN/m kN-m /m kN-m /m m m Mpa Mpa 
RESISTENCIA Ia 599,17 2172,31 631,49 2,57 0,33 0,183 0,116 
RESISTENCIA Ib 999,99 3430,06 631,49 2,80 0,10 0,183 0,179 
EVENTO EXTREMO Ia 566,06 2021,67 389,70 2,88 0,02 0,334 0,098 
EVENTO EXTREMO Ib 834,79 2916,17 389,70 3,03 -0,13 0,334 0,150 
SERVIO I 725,47 2486,99 388,76 2,89 0,01 0,334 0,125 
Las reacciones del suelo son menores a la capacidad portante máxima. 
 
 
5. DISEÑO DEL ESTRIBO 
5.1.  DISEÑO DE CABEZAL 
Empuje de suelo 
Empuje de activo de suelo 
Eh= 0,5 *1,80 * 0,2551*2,102 =  
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Eh= 1,01 t/m = 9,91 kN/m 
 
𝑀𝐸𝐻 =   1,01 ∗ 0,70 = 0,71 𝑡.𝑚 




∆𝐷𝐸𝑎 = ( 
1
2
  𝑥 1,80 
𝑇
𝑚3
 𝑥 2,102 𝑚2) (0,3717 −  0,3073)(1 −  0,0893)            
∆𝑫𝑬𝒂 =  𝟎, 𝟐𝟑 𝑻            
∆𝑫𝑬𝒂 =  𝟐, 𝟐𝟔 𝒌𝑵/𝒎            
 
∆𝑀𝐸𝐻 =  0,23 𝑇 ∗ 1,40 𝑚             
∆𝑴𝑬𝑯 =  𝟎, 𝟑𝟐 𝑻.𝒎             
∆𝑴𝑬𝑯 =  𝟑, 𝟏𝟒  𝒌𝑵.𝒎          
 
Peso del cabezal    
Incremento dinámico debido a la masa del muro. 
Peso del muro: 0,63 T 
Incremento dinámico del Muro: 0,63 T * 0,1276 
Incremento dinámico del Muro: 0,080 T  = 0,78 kN/ m 
 
𝑌𝑐𝑎𝑏𝑒𝑧𝑎𝑙 = 1,05 𝑚 
 
Momento dinámico del muro  
𝑀𝑦 𝑚𝑢𝑟𝑜 = (0,080 𝑡) ∗ 1,05 𝑚                          




       𝑀𝐿𝑆 = 𝐿𝑆 ∗ 𝐵𝑠𝑝𝑝 




       𝑀𝐿𝑆 = 1,73 𝑇.𝑚 = 16,97 𝑘𝑀.𝑚 
 
Fuerza de Frenado 
       𝑀𝐵𝑅 = 𝐵𝑅 ∗ 𝐵𝑝 
       𝑀𝐵𝑅 = 1,76 𝑡 ∗ (1,80 + 2,10)𝑚 
       𝑀𝐵𝑅 = 6,86 𝑡. 𝑚 = 67,30 𝑘𝑁.𝑚 
 
 DISEÑO DE REFUERZO A FLEXION 
Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[1.75 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.75 𝑀𝐵𝑅 ]   
𝑀𝑢 = 16,97 𝑡.𝑚  
   
Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛[0.50 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐸𝑄 + 0.50 𝑀𝐵𝑅 ]  
𝑀𝑢 = 6,29 𝑡. 𝑚   
 
Estado Límite de Servicio I. 
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𝑀𝑢 = 𝑛[1.00 𝑀𝐿𝑆 + 1.00 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐵𝑅 ]      
𝑀𝑢 = 8,92 𝑡. 𝑚   
ACERO DE REFUERZO 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
16,97 100 22,5 240 4200 37,2455 20,5882 0,0099 0,0033 22,210 
 
 
 DISEÑO A CORTE 
Para diseñar este elemento a corte utilizamos la mayor solicitación de los 
siguientes estados de carga: 
Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.75 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.75 𝐵𝑅 ]   
𝑉𝑢 = 8,40 𝑡   
 
Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[0.50 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.00 𝐸𝑄 + 0.50 𝐵𝑅 ]     
𝑉𝑢 = 4,13 𝑡   
 
Estado Límite de Servicio I. 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.00 𝐿𝑆 + 1.00 𝐸𝐻 + 1.00𝐵𝑅 ]      
𝑉𝑢 = 4,97 𝑡   
 
∅𝑉𝑛 = 0,90 ∗ 0,53 ∗ (10 ∗ √240 ) ∗ 1 ∗ 0,225   
∅𝑉𝑛 = 16,63 𝑡   
 
𝑉𝑢 = 4,97 𝑡 <  ∅𝑉𝑛 = 16,63 𝑡 
 
 
5.2. DISEÑO DE PANTALLA 
Para diseñar este elemento a flexión utilizamos el mayor momento de los 
siguientes estados de carga: 
 
DISEÑO A FLEXION 
 
Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛 [1.75 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.75 𝑀𝐵𝑅 + 1.25 𝑀𝐷𝐶 + 1.25 𝑀𝑃𝐷𝐶 +
1.50 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 1.75 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀]      
𝑀𝑢 = 55,97 𝑡.𝑚   
 
Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑀𝑢 = 𝑛 [0.50 𝑀𝐿𝑆 + 1.50 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐸𝑄 + 0.50 𝑀𝐵𝑅 + 1.25 𝑀𝐷𝐶 +
1.25 𝑀𝑃𝐷𝐶 + 1.50 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 0.50 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀 ]    




Estado Límite de Servicio I. 
𝑀𝑢 = 𝑛 [1.00 𝑀𝐿𝑆 + 1.00 𝑀𝐸𝐻 + 1.00 𝑀𝐵𝑅 + 1.00 𝑀𝐷𝐶 + 1.00 𝑀𝑃𝐷𝐶 +
1.00 𝑀𝑃𝐷𝑊 + 1.00 𝑀𝐿𝐿+𝐼𝑀]      
𝑀𝑢 = 34,48 𝑡.𝑚   
 
ACERO DE REFUERZO 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
55,97 100 72,5 240 4200 11,8314 20,5882 0,0029 0,0033 24,167 
 
Diseño a corte 
Para diseñar este elemento a corte utilizamos la mayor solicitación de los 
siguientes estados de carga: 
Estado Límite de Resistencia Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.75 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.75 𝐵𝑅 ]   
𝑉𝑢 = 17,78 𝑡   
 
Estado Límite de Evento Extremo Ia 
𝑉𝑢 = 𝑛[0.50 𝐿𝑆 + 1.50 𝐸𝐻 + 1.00 𝐸𝑄 + 0.50 𝐵𝑅 ]   
𝑉𝑢 = 15,28 𝑡   
  
Estado Límite de Servicio I. 
𝑉𝑢 = 𝑛[1.00 𝐿𝑆 + 1.00 𝐸𝐻 + 1.00𝐵𝑅 ]  
𝑉𝑢 = 11,23 𝑡   
 
∅𝑉𝑛 = 0,90 ∗ 0,53 ∗ (10 ∗ √240 ) ∗ 1 ∗ 0,725   
∅𝑉𝑛 = 53,57 𝑡   
𝑉𝑢 = 17,78 𝑡 <  ∅𝑉𝑛 = 53,57 𝑡 
 
5.3. DISEÑO DE DEDO 
𝐹𝑣 =  [𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝐶 + 𝛾𝐸𝑉 ∗ 𝐸𝑉 + 𝛾𝐿𝑆 ∗ 𝐿𝑆]     
Obtenidas las fuerzas verticales de cada estado límite determinamos el 
corte generado en cada uno de ellos: 
𝑉𝑢 =  𝜂 ∗ [(𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗ (𝑡𝑑 − 𝑑)) − 𝐹𝑣]    (4.26) 
 














ESTADO DE CARGA 
DC FV e DEDO qmax Vu 
kN kN m m Mpa kN 
RESISTENCIA Ia 42,38 42,38 0,33 2,50 0,12 164,40 
RESISTENCIA Ib 58,86 58,86 0,10 2,50 0,18 258,26 
EVENTO EXTREMO Ia 42,38 42,38 0,02 2,50 0,10 131,87 
EVENTO EXTREMO Ib 58,86 58,86 -0,13 2,50 0,15 208,26 
SERVIO I 47,09 47,09 0,01 2,50 0,13 175,53 
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∅𝑉𝑛 = 0,90 ∗ 0,53 ∗ (10 ∗ √240 ) ∗ 1 ∗ 0,725 ∗ 9,81   
∅𝑉𝑛 = 525,57 𝑘𝑁   
 
𝑉𝑢 = 258,26 𝑘𝑁 <  ∅𝑉𝑛 = 525,57 𝑘𝑁 
 
 Momento producido por presiones de suelo 
𝑀𝑐𝑚 = 𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗  
𝑡𝑑2
2
    
𝑡𝑑 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎𝑠 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒. 
 
 Momento producido por el peso propio  
𝑀𝑃𝑃 = 𝑊𝑃𝑃 ∗  𝐵𝑝     
𝑊𝑃𝑃 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜 




 Momento Último.  
 
𝑀𝑢 =  𝜂(𝑀𝑐𝑚 ∗  𝑀𝑃𝑃)   
   














ESTADO DE CARGA 
Mdc Mpp Mq Mu 
kN.m kN.m kN/m kN.m 
RESISTENCIA Ia 52,97 52,97 364,05 311,08 
RESISTENCIA Ib 73,58 73,58 558,31 484,73 
EVENTO EXTREMO Ia 52,97 52,97 306,78 253,81 
EVENTO EXTREMO Ib 73,58 73,58 470,29 396,71 
SERVIO I 58,86 58,86 391,92 333,06 
 
ACERO DE REFUERZO 
Mu(T-m) b(cm) dexist f'c fy Rn m  min As(cm^2) 
49,41 100 72,5 240 4200 10,4447 20,5882 0,0026 0,0033 24,167 
 
 
5.4. DISEÑO DE TALON 
𝐹𝑣 =  [𝛾𝐷𝐶 ∗ 𝐷𝐶 + 𝛾𝐸𝑉 ∗ 𝐸𝑉 + 𝛾𝐿𝑆 ∗ 𝐿𝑆]     




















ESTADO DE CARGA 
DC EV LS Fv qmax Vu  
kN kN kN kN Mpa kN/m 
RESISTENCIA Ia 42,38 229,55 46,35 318,29 0,12 188,02 
RESISTENCIA Ib 58,86 309,90 46,35 415,11 0,18 134,22 
EVENTO EXTREMO Ia 42,38 229,55 13,24 285,18 0,10 114,25 
EVENTO EXTREMO Ib 58,86 309,90 13,24 382,00 0,15 152,95 
SERVIO I 47,09 229,55 26,49 303,13 0,13 82,46 
∅𝑉𝑛 = 0,90 ∗ 0,53 ∗ (10 ∗ √240 ) ∗ 1 ∗ 0,725 ∗ 9,81   
∅𝑉𝑛 = 525,57 𝑘𝑁   
 
𝑉𝑢 = 188,02 𝑘𝑁 <  ∅𝑉𝑛 = 525,57 𝑘𝑁 
 
 Momento Último.  
𝑀𝑢 =  𝜂(𝑀𝑐𝑚 ∗  𝑀𝑃𝑃 ∗ 𝑀𝑃𝑃𝑆 ∗ 𝑀𝑆)    (4.32) 
 
 Momento producido por la máxima presión del suelo. 
𝑀𝑐𝑚 = 𝑞𝑚𝑎𝑥 ∗ 
(𝐵−2𝑒−𝐿𝑝−𝑡𝑑)2
2
    (4.33) 
𝑡𝑑 = 𝐴𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑑𝑒𝑑𝑜. 
𝑞𝑚𝑎𝑥 = 𝑃𝑟𝑒𝑠𝑖𝑜𝑛𝑒𝑠 𝑚á𝑥𝑖𝑚𝑎𝑠 𝑔𝑒𝑛𝑒𝑟𝑎𝑑𝑎𝑠 𝑝𝑜𝑟 𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑒𝑛 𝑐𝑎𝑑𝑎 𝑒𝑠𝑡𝑎𝑑𝑜 𝑙í𝑚𝑖𝑡𝑒. 
 
 Momento producido por el peso propio  
𝑀𝑃𝑃 = 𝑊𝑃𝑃 ∗  𝐵𝑝     (4.34) 
𝑊𝑃𝑃 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙ó𝑛 
𝐵𝑝 = 𝑏𝑟𝑎𝑧𝑜 𝑑𝑒 𝑝𝑎𝑙𝑎𝑛𝑐𝑎 𝑑𝑒𝑙 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑝𝑟𝑜𝑝𝑖𝑜 =  
𝑡𝑡
2
 →   𝑡𝑡 = 𝑎𝑛𝑐ℎ𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑡𝑎𝑙ó𝑛. 
 
 Momento producido por el peso del relleno.  
𝑀𝑃𝑃𝑆 = 𝑊𝑃𝑃𝑆 ∗  𝐵𝑝     (4.35) 
𝑊𝑃𝑃𝑆 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 





 Momento producido por sobrecarga viva.  
𝑀𝑆 =  𝑊𝑆 ∗  𝐵𝑝     (4.36) 
𝑊𝑆 = 𝑝𝑒𝑠𝑜 𝑑𝑒𝑙 𝑠𝑢𝑒𝑙𝑜 𝑑𝑒 𝑟𝑒𝑙𝑙𝑒𝑛𝑜. 























ESTADO DE CARGA 
DC EV LV M abajo M q M. Ultimo 
kN.m kN.m kN.m kN.m kN.m kN.m 
RESISTENCIA Ia 52,97 286,94 57,94 397,86 197,89 199,96 
RESISTENCIA Ib 73,58 387,37 57,94 518,89 471,40 47,48 
EVENTO EXTREMO Ia 52,97 286,94 16,55 356,47 298,51 57,96 
EVENTO EXTREMO Ib 73,58 387,37 16,55 477,50 379,93 97,57 
SERVIO I 58,86 286,94 33,11 378,91 387,08 -8,17 
 
ACERO DE REFUERZO 
Mu(T-m) b dexist f'c fy Rn m  min As 
20,38 100 72,5 240 4200 4,3081 20,5882 0,0010 0,0033 24,167 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
